Comportamento sismico e riqualificazione di immobile ad usi culturali in Rosignano Solvay (LI) by POSAR, CATERINA
  
UNIVERSITÀ DI PISA 
 
Dipartimento di Ingegneria Civile e Industriale 
 
Corso di Laurea Magistrale in Ingegneria Edile e delle Costruzioni Civili  
 
 
 
Tesi di Laurea 
 
COMPORTAMENTO SISMICO E RIQUALIFICAZIONE DI IMMOBILE  
AD USI CULTURALI IN ROSIGNANO SOLVAY (LI) 
 
 
 
 
Relatori:                                                                                     Candidato:  
Prof. Ing. Mauro Sassu                                                              Caterina Posar  
Ing. Andrea Immorali 
Ing. Braian Ietto 
                
 
 
Anno Accademico 2015/2016 
  
 
  
Indice          
Pagina | 1  
 
 
Indice 
 
INTRODUZIONE ........................................................................................................................... 5 
 
1. STUDIO DEL FABBRICATO ................................................................................................ 7 
1.1. Indagine storico-critica .................................................................................................... 8 
1.2. Rilievo geometrico .......................................................................................................... 17 
1.3. Materiali ......................................................................................................................... 19 
1.3.1. La muratura ............................................................................................................. 20 
1.3.2. Le tipologie murarie ................................................................................................ 20 
1.3.3. Comportamento meccanico della muratura ............................................................ 25 
1.4. Livelli di conoscenza (LC) e fattori di confidenza (FC) nelle NTC................................ 30 
1.5. LC  e caratteristiche dei materiali adottati .................................................................... 34 
1.5.1. Muratura ................................................................................................................. 34 
1.5.2. Calcestruzzo e acciaio esistenti ............................................................................... 39 
1.5.3. Caratteristche materiali stato di progetto ............................................................... 40 
1.6. Riqualificazione del fabbricato e principali interventi architettonici ............................ 42 
1.6.1. Esigenze Comunali per l'immobile .......................................................................... 42 
1.6.2. Principali interventi architettonici .......................................................................... 42 
1.6.3. Principali limitazioni normative ............................................................................. 45 
1.7. Vita nominale, classe d'uso e periodo di riferimento ..................................................... 50 
 
2. DATI GEOTECNICI ............................................................................................................. 51 
2.1. Caratteristiche del terreno ............................................................................................. 51 
2.2. Modellazione sismica ..................................................................................................... 51 
2.3. Categoria di sottosuolo .................................................................................................. 53 
2.4. Condizioni topografiche ................................................................................................. 53 
2.5. Capacità portante ........................................................................................................... 54 
2.6. Carico limite micropali di fondazione ............................................................................ 56 
 
3. ANALISI DEI CARICHI ...................................................................................................... 58 
3.1. Carichi permanenti ......................................................................................................... 58 
3.1.1. Peso proprio degli elementi strutturali ................................................................... 58 
Indice          
Pagina | 2  
 
 
3.1.2. Tramezzi .................................................................................................................. 58 
3.1.3. Copertura ................................................................................................................ 60 
3.1.4. Sottotetto .................................................................................................................. 60 
3.1.5. Solaio interpiano ..................................................................................................... 62 
3.1.6. Terrazzo ................................................................................................................... 63 
3.1.7. Scale e ascensore ..................................................................................................... 63 
3.2. Carichi variabili ............................................................................................................. 64 
3.3. Azione sismica ................................................................................................................ 65 
3.3.1. Pericolosità sismica di base .................................................................................... 66 
3.3.2. Spettri di risposta .................................................................................................... 67 
3.4. Azione del vento .............................................................................................................. 71 
3.5. Azione della neve ............................................................................................................ 78 
3.6. Aggregati edilizi .............................................................................................................. 80 
 
4. TIPOLOGIA DI INTERVENTO ........................................................................................... 83 
4.1. Intervento di adeguamento ............................................................................................. 84 
4.2. Intervento di miglioramento ........................................................................................... 85 
4.3. Riparazione o intervento locale ...................................................................................... 85 
4.4. Tipo di intervento ............................................................................................................ 86 
4.5. Indicatore di rischio sismico .......................................................................................... 89 
 
5. CRITERI DI CALCOLO ...................................................................................................... 92 
5.1. Principi fondamentali e stati limite ................................................................................ 92 
5.2. Stato limite ultimo ........................................................................................................... 95 
5.2.1. Metodi di analisi ...................................................................................................... 95 
5.2.2. Combinazioni di calcolo .......................................................................................... 95 
5.3. Stato limite di esercizio ................................................................................................... 97 
5.4. Progettazione per le azioni sismiche .............................................................................. 98 
5.4.1. Azioni di calcolo ...................................................................................................... 98 
5.4.2. Criteri generali di progettazione ............................................................................. 99 
5.4.3. Analisi statica lineare ............................................................................................ 100 
5.4.4. Analisi dinamica modale ....................................................................................... 102 
Indice          
Pagina | 3  
 
 
5.4.5. Analisi statica non lineare ..................................................................................... 102 
5.4.6. Analisi dei meccanismi locali ................................................................................ 107 
5.5. Analisi di calcolo effettuate per le azioni sismiche ...................................................... 110 
5.6. Criteri di verifica .......................................................................................................... 112 
5.6.1. Pressoflessione complanare .................................................................................. 113 
5.6.2. Pressoflessione ortogonale .................................................................................... 113 
5.6.3. Taglio per fessurazione diagonale ........................................................................ 114 
5.6.4. Cinematismi ........................................................................................................... 114 
 
6. CRITERI DI MODELLAZIONE ........................................................................................ 119 
6.1. Cenni sulla modellazione della muratura .................................................................... 122 
6.1.1. Classificazione dei modelli .................................................................................... 123 
6.1.2. Metodo POR .......................................................................................................... 126 
6.1.3. Metodo a Telaio Equivalente ................................................................................. 127 
6.2. Modello effettuato ......................................................................................................... 129 
6.2.1. Modello con Aedes.PCM ....................................................................................... 130 
6.2.2. Modelli stato attuale .............................................................................................. 133 
6.2.3. Modelli stato di progetto ....................................................................................... 134 
6.2.4. Forme modali ........................................................................................................ 137 
 
7. CONFRONTO DEI RISULTATI DEGLI ELEMENTI IN MURATURA .......................... 142 
7.1. Statica non sismica ....................................................................................................... 142 
7.2. Pushover ....................................................................................................................... 147 
7.3. Pushover e verifica a pressoflessione fuori piano ........................................................ 151 
7.4. Confronto fra pushover ................................................................................................. 153 
7.5. Cinematismi .................................................................................................................. 155 
7.6. Confronto fra analisi pushover e analisi cinematica ................................................... 160 
 
8. INTERVENTI TIPO SU MURATURA ESISTENTE ........................................................ 161 
8.1. Intervento LC2 .............................................................................................................. 161 
8.2. Diatoni artificiali .......................................................................................................... 162 
8.3. Rinforzo a taglio ........................................................................................................... 166 
Indice          
Pagina | 4  
 
 
8.4. Rinfianco fondazioni ..................................................................................................... 169 
8.5. Ancoraggi chimici......................................................................................................... 171 
 
9. VERIFICHE ELEMENTI STATO DI PROGETTO ........................................................... 178 
9.1. Architravi e travi nel sottofinestra ................................................................................ 178 
9.2. Solaio sottotetto ............................................................................................................ 180 
9.2.1. Verifiche tavolato in legno ..................................................................................... 180 
9.2.2. Verifiche travi del solaio ....................................................................................... 181 
9.2.3. Verifiche travi che sostengono il  solaio del sottotetto .......................................... 185 
9.3. Solaio primo piano ....................................................................................................... 186 
9.3.1. Larghezza collaborante ......................................................................................... 186 
9.3.2. Verifiche SLU ......................................................................................................... 187 
9.3.3. Verifiche SLE ......................................................................................................... 191 
9.3.4. Verifiche pioli ........................................................................................................ 193 
9.3.5. Verifiche collegamenti della trave del solaio ........................................................ 195 
9.3.6. Verifiche travi che sostengono solaio primo piano ............................................... 199 
9.4. Colonne ......................................................................................................................... 201 
9.4.1. Verifiche fondazioni colonne ................................................................................. 202 
 
CONCLUSIONI .......................................................................................................................... 205 
 
ALLEGATI .................................................................................................................................. 207 
Stima dei costi ......................................................................................................................... 207 
Solaio iglù ............................................................................................................................... 212 
Ascensore ................................................................................................................................. 213 
Pareti divisorie ........................................................................................................................ 214 
Viti legno.................................................................................................................................. 215 
 
BIBLIOGRAFIA ......................................................................................................................... 217 
Riferimenti normativi .............................................................................................................. 217 
Testi di riferimento .................................................................................................................. 219 
Siti di riferimento .................................................................................................................... 219 
Introduzione      
Pagina | 5  
 
 
INTRODUZIONE 
 
In Italia, le costruzioni in muratura rappresentano una rilevante parte del patrimonio edilizio 
esistente. La maggior parte di tali costruzioni sono state realizzate senza particolare cura dei 
dettagli costruttivi, i quali garantiscono un buon comportamento sismico di insieme.  
Fondamentale, quindi, lo studio del comportamento sismico di tali edifici, per individuarne le 
criticità e i relativi interventi di consolidamento.   
Oggi più che mai, questo tema è di particolare interesse, sono gli anni del recupero e della 
riqualificazione del patrimonio edilizio esistente, piuttosto che della demolizione e ricostruzione. 
Se possibile, infatti, si tende a valorizzare e ristrutturare ciò che già è stato costruito sia per 
motivi storico-architettonici, strutture di pregio o di interesse storico, sia per motivi ambientali e 
di sfruttamento delle risorse esistenti, strutture abbandonate o in cattivo stato di manutenzione 
sono elementi di degrado ambientale.  
Questo lavoro è forse anche più difficile e delicato rispetto al costruire ex-novo,  in quanto 
richiede una buona conoscenza del fabbricato, delle tecniche utilizzate e del suo comportamento, 
allo scopo di individuare gli interventi adeguati che rispettino le esigenze del fabbricato, ma al 
contempo, che garantiscano accettabili livelli di sicurezza a fronte delle azioni sismiche.  
Benché non si raggiungano i livelli di sicurezza per il nuovo (dalle attuali normative è richiesto 
solo nei casi di adeguamento e no di miglioramento), ridurre le carenze strutturali di un edificio è 
fondamentale nell'ottica di salvaguardia della vita. Basti pensare ai vantaggi che si hanno in 
seguito all'inibizione del ribaltamento di una parete e alle disastrose conseguenze invece, a cui 
può portare il mancato impedimento del ribaltamento. 
Purtroppo, alla luce del recente terremoto del 24 agosto che ha colpito le regioni del centro Italia 
si è riscontrato che il terremoto è un rischio troppo grande per essere accettato e per essere 
sottovalutato, soprattutto quando si parla di vite umane, alle quali è impossibile attribuire un 
valore. Non potendo agire sulla causa scatenante, poiché il terremoto è imprevedibile, l'unica 
soluzione è agire sugli effetti, migliorando o adeguando le strutture, ovvero attuando interventi 
volti a garantire un soddisfacente comportamento delle strutture al sisma. 
Il presente lavoro tesi si inserisce nell'ottica del miglioramento sismico e della riqualificazione 
del patrimonio esistente, si tratta, infatti, dello studio di un immobile di proprietà del Comune 
sito in Rosignano Solvay, nel quale si mettono in luce criticità statiche e sismiche e relativi 
interventi per una nuova adattabilità ad usi culturali.  
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Dal momento che, questo progetto è stato inserito nei "PIU",  "Progetti di Innovazione Urbana", 
nello studio degli interventi è stato necessario rispettare le esigenze e  le necessità Comunali per 
tale edificio, soprattutto nelle scelte architettoniche. In particolare, gli interessi Comunali per 
questo edificio, attualmente in disuso, sono: la realizzazione di una sala convegni, spazi riservati 
uso uffici, una sala riunioni e un locale per lo scambio dei saperi fra anziani e nuove generazioni. 
Il lavoro di tesi è stato organizzato nel seguente modo: per prima cosa è stata fatta una ricerca 
storico-archivistica per capire l'evoluzione del fabbricato, soprattutto nell'ottica di individuare 
carenze di ammorsamenti fra pareti costruite in epoche successive, in concomitanza sono stati 
effettuati rilievi geometrici.  Si è passati, poi, ad un'analisi dei carichi valutando le capacità della 
struttura di resistere a carichi verticali. Essendosi presentata la necessità di un rifacimento dei 
solai è stato progettato un nuovo orizzontamento in base alle esigenze architettoniche derivanti 
dalla nuova destinazione d'uso del fabbricato.  
Successivamente sono stati studiati i cinematismi ai quali poteva andare in contro il fabbricato, 
in quanto, in edifici esistenti, è più probabile una risposta locale al sisma piuttosto che un 
comportamento di insieme. È stata individuata quindi, l'esigenza di inserire un nuovo solaio il 
quale, oltre a favorire l'accesso al sottotetto, evita il ribaltamento delle pareti grazie al 
collegamento fra queste ed il nuovo solaio.  
La presenza di un cordolo al primo piano, nonostante i solai deformabili, ha permesso di fare 
un'analisi del comportamento globale della struttura, quindi una Pushover che comprendesse 
tutta la struttura e non i singoli paramenti. Grazie a questa analisi e all'analisi statica non sismica 
sono state messe in luce le carenze della struttura e orientati gli interventi.  
Infine si è studiato e verificato l'efficacia degli interventi con la modellazione dello stato di 
progetto sia per analisi statica non sismica, sia per analisi sismica.  
  
 
 
 
 
  
1. STUDIO DEL FABBRICATO
 
Il fabbricato oggetto di studio è sito in Rosignano Solvay in via Tripoli
d'uso è di Biblioteca, ma dal 2003 
disuso. La struttura portante è realizzata 
acciaio, come le travi di sostegno del solaio
varese e solaio in latero-cemento.
L'edificio presenta in pianta delle dimensioni rettangolari di circa 28
da due piani fuori terra con altezza di gronda di circa 8
La copertura è realizzata mediante capriate composte in legno, travi principali e travicelli.
L'edificio in esame non presenta vincoli storico
 
Figura 1.
Capitolo 1:      Studio del fabbricato
 
. L'attuale destinazione 
l'attività è stata trasferita in altra sede e quindi 
in muratura portante con inserimento
, i quali sono realizzati con le tecniche di solaio tipo 
 
,74x15
,90m dal manto stradale. 
-artistici. 
I   Inquadramento urbanistico scala 1:1000
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1.1. Indagine storico-critica 
 
Fondamentale è la conoscenza del manufatto e di tutte le sue modifiche al fine di ottenere una 
attendibile valutazione della sicurezza sismica. 
Come riportato dalle attuali NTC2008[1] §8.5.1 "Ai fini di una corretta individuazione del 
sistema strutturale esistente e del suo stato di sollecitazione è importante ricostruire il processo 
di realizzazione e le successive modificazioni subite nel tempo dal manufatto, nonché gli eventi 
che lo hanno interessato". Inoltre, nella Circolare applicativa[2] al §C8.5.1 si specifica che "sulla 
base dei dati raccolti nella fase di ricerca storica, si possono trarre conclusioni di tipo operativo 
per la modellazione meccanica globale dell’edificio". 
 
Dall'indagine negli archivi Comunali è stato rilevato che l'edificio ha subito modifiche nel corso 
degli anni ed anche molte sanatorie quindi in alcuni casi sono state riscontrate delle anomalie fra 
i progetti approvati negli anni successivi.  
Innanzitutto il fabbricato nasce come un edificio ad uso spaccio cooperativo nel 1947 e soltanto 
alla fine degli anni '70 diventa sede della biblioteca Comunale. 
Il fabbricato sostanzialmente è stato costruito in due anni e presenta un nucleo centrale e una 
successiva costruzione attorno al primo nucleo, a dimostrazione di questo, durante i saggi sono 
state riscontrate anche due diverse tipologie di materiali utilizzate. 
 
 
 
 
Figura 1.1.I   Sequenza costruttiva 
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Nello specifico sono state riscontrate le seguenti pratiche: 
 
• Permesso di costruzione 06/09/1947, domanda avanzata dall'Ente-Pro-Rosignano 
Solvay, per ottenere il permesso di costruire in via Tripoli, un fabbricato per uso spaccio 
Cooperativo; autorizzato il 12/09/1947. È stata poi richiesta una sanatoria per omessa 
agibilità il 07/08/1954 nella quale si precisa che i lavori furono ultimati nel maggio del 
1948. 
Il progetto approvato comprendeva due vani e uno accessorio (seminterrato). Si riportano 
la vista in pianta, la vista delle fondazioni e la sezione. 
 
 
Figura 1.1.II   Pianta progetto approvato del 1947 
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Figura 1.1.III   Pianta fondazioni  progetto approvato del 1947 
 
 
Figura 1.1.IV   Sezione 1-1  progetto approvato del 1947 
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• Sanatoria  07/08/1954 richiesta dall'Ente-Pro-Rosignano Solvay,  per omessa abitabilità  
dell'ampliamento del fabbricato sito in via Tripoli di due vani e uno accessorio come da 
permesso di costruzione rilasciato in data 13/05/1948. Si precisa che i lavori furono 
ultimati nel novembre del 1948. 
Si riportano le viste in pianta e prospetto via Tripoli. 
 
 
Figura 1.1.V   Pianta piano terra progetto approvato del 1948 
 
 
Figura 1.1.VI   Pianta piano primo progetto approvato del 1948 
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Figura 1.1.VII   Prospetto via Tripoli progetto approvato del 1948 
 
• Sanatoria  07/08/1954 richiesta dall'Ente-Pro-Rosignano Solvay,  per omessa abitabilità  
dell'ampliamento del fabbricato sito in via Tripoli di due vani e uno accessorio in 
sopraelevazione come da permesso di costruzione rilasciato in data 15/05/1948. Si 
precisa che i lavori furono ultimati nel dicembre del 1948.  
Nello specifico questa pratica riguarda non direttamente l'edificio oggetto di studio ma 
bensì l'aggregato in via del Popolo, tuttavia è di particolare importanza nella valutazione 
dei pesi e delle masse sismiche. 
Si riportano la vista in pianta e prospetto via del Popolo. 
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Figura 1.1.VIII   Pianta aggregato via del Popolo 
 
 
Figura 1.1.IX   Prospetto aggregato via del Popolo 
Capitolo 1:      Studio del fabbricato 
Pagina | 14  
 
 
• Permesso abitabilità  09/04/1962 richiesta avanzata dalla Cooperativa di Consumo "La 
Fratellanza"  per i locali di nuova costruzione e per quelli modificati del suo fabbricato 
posto in Rosignao Solvay via del Popolo-angolo via Tripoli, relativi al permesso di 
costruzione del 08/05/1961. Il progetto prevede modifiche interne ed esterne. Si riporta il 
solo prospetto via del Popolo poiché rispecchia anche l'attuale aspetto dell'immobile e 
mette in luce l'aggregato. 
 
 
Figura 1.1.X   Prospetto via del Popolo progetto approvato del 1961 
 
• Permesso di  costruzione  01/12/1966 richiesta avanzata dalla Cooperativa del Popolo 
"La Fratellanza"  per trasformare un fabbricato esistente, uso spaccio, magazzini ed 
Uffici, eseguendo alcune modifiche interne per il miglioramento degli ambienti e servizi 
igienici, come da progetto allegato. Si riportano le piante. 
 
 
Figura 1.1.XI   Pianta passaggio degli scarichi e allaccio alla fognatura Comunale 
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Figura 1.1.XII   Pianta piano terra progetto approvato del 1966 
 
 
Figura 1.1.XIII  Pianta primo piano progetto approvato del 1966 
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• Condono  29/03/1986 richiesta avanzata dalla Società Cooperativa "La Proletaria". 
Si riportano le piante e la sezione. 
 
 
Figura 1.1.XIV  Pianta piano terra condono del 1986 
 
 
Figura 1.1.XV  Pianta primo piano condono del 1986 
 
Figura 1.1.XVI  Sezione condono del 1986 
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1.2. Rilievo geometrico 
 
"Un passo fondamentale nell’acquisizione dei dati necessari a mettere a punto un modello di 
calcolo accurato di un edificio esistente è costituito dalle operazioni di rilievo della geometria 
strutturale. Il rilievo si compone di un insieme di procedure relazionate e mirate alla conoscenza 
della geometria esterna delle strutture e dei dettagli costruttivi. [...] 
Si noti che, mentre per gli altri due aspetti che determinano il livello di conoscenza (dettagli 
costruttivi e proprietà dei materiali) si accettano crescenti livelli di approfondimento 
dell’indagine, per la geometria esterna, si richiede che il rilievo sia compiuto in 
maniera quanto più completa e dettagliata possibile, ai fini della definizione del modello 
strutturale necessario alla valutazione della sicurezza per le azioni prese in esame. 
La rappresentazione dei risultati del rilievo dovrà essere effettuata attraverso piante, prospetti e 
sezioni, oltre che con particolari costruttivi di dettaglio". §C8.5.2 Circ.617/2009[2]   
 
"Il rilievo geometrico-strutturale dovrà essere riferito sia alla geometria complessiva 
dell’organismo che a quella degli elementi costruttivi, comprendendo i rapporti con le eventuali 
strutture in aderenza. Nel rilievo dovranno essere rappresentate le modificazioni intervenute nel 
tempo, come desunte dall’analisi storico-critica. Il rilievo deve individuare l’organismo 
resistente della costruzione, tenendo anche presente la qualità e lo stato di conservazione dei 
materiali e degli elementi costitutivi. Dovranno altresì essere rilevati i dissesti, in atto o 
stabilizzati, ponendo particolare attenzione all’individuazione dei quadri fessurativi e dei 
meccanismi di danno. §8.5.2 NTC2008[1] 
 
Non sono stati rilevati né materiali degradati né lesioni, eccetto in prossimità delle architravi. 
Per quanto riguarda la geometria degli elementi costruttivi, spessore e orditura dei solai, travi di 
sostegno in acciaio si rimanda alla tavola in Allegato relativa allo stato attuale.  
Si specifica solo questi aspetti: 
• fondazioni in muratura mista; 
• solaio piano terra poggia direttamente sul terreno; 
• elementi a sezione a T del piano terra in muratura di mattoni di laterizio non presentano 
una particolare cura nella tessitura per la realizzazione della connessione fra piattabanda 
e nervatura; 
  
Figura 1.
Figura 1.
Capitolo 1:      Studio del fabbricato
2.I   Prospetto stato attuale via del Popolo
 
2.II   Prospetto stato attuale via Tripoli 
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1.3. Materiali  
 
Lo schema strutturale è in muratura e vista la varietà di tecniche costruttive di questo materiale 
risulta necessario soffermarvisi.  
Come cita la Circolare applicativa[2]  §C8A.1.A.3 "Particolare attenzione è riservata alla 
valutazione della qualità muraria, con riferimento agli aspetti legati al rispetto o meno della 
“regola dell’arte”. 
L’esame della qualità muraria e l’eventuale valutazione sperimentale delle caratteristiche 
meccaniche hanno come finalità principale quella di stabilire se la muratura in esame è capace 
di un comportamento strutturale idoneo a sostenere le azioni statiche e dinamiche prevedibili 
per l’edificio in oggetto, tenuto conto delle categorie di suolo, [...]. 
Di particolare importanza risulta la presenza o meno di elementi di collegamento trasversali 
(es.diatoni), la forma, tipologia e dimensione degli elementi, la tessitura, l’orizzontalità delle 
giaciture, il regolare sfalsamento dei giunti, la qualità e consistenza della malta.[...] 
 
Dai saggi conoscitivi con rimozione degli intonaci fino al vivo delle strutture sono state 
riscontrate due diverse tipologie che rispecchiano le due fasi costruttive.  
 
• Nucleo centrale piano terra (costruzione del 1947) presenta una muratura in mattoni di 
laterizio, con tessitura regolare a filari alternati disposti in direzione parallela e 
trasversale. Tipologia1 
 
• Restante piano terra e tutto il primo piano  (costruzione del 1948) presenta una muratura 
mista, con blocchi solo parzialmente squadrati in arenaria, calcare e laterizio, senza 
significativa cura dei ricorsi di malta. Tipologia2 
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1.3.1. La muratura 
 
La muratura è stata uno dei primi materiali da costruzione impiegato, nonostante questo 
l’applicazione dei principi dell’ingegneria strutturale a questo materiale è piuttosto recente. Gli 
edifici storici sono stati realizzati sulla base dell'esperienza e dell'osservazione empirica del 
comportamento delle costruzioni esistenti, piuttosto che sulla base di modelli strutturali.  
La pratica costruttiva prevedeva di curare i dettagli costruttivi, la regolarità, la semplicità 
costruttiva e la corretta posa in opera dei materiali, ovvero la cosiddetta  regola d’ arte.  
È proprio grazie al rispetto della buona regola d'arte se strutture costruite nel passato sono tuttora 
esistenti. Ovviamente, la mancanza di una progettazione strutturale vera e propria ha portato al 
sovradimensionamento delle pareti murarie, soprattutto negli edifici con più di due piani. Per 
questo motivo, per un periodo vi è stato un relativo abbandono di tale tipologia strutturale a 
favore del cemento armato. Tuttavia grazie alle nuove tecniche costruttive come murature armate 
o le costruzioni in muratura di mattoni, la muratura sta tornando ad essere in molti casi 
competitiva grazie anche alla possibilità di svolgere più funzioni che in una struttura intelaiata 
vengono svolte separatamente. Infatti,  per le pareti murarie è possibile individuare varie 
funzioni: 
• svolgono la funzione portante sia per i carichi verticali, sia per i carichi orizzontali come 
pareti di controvento; 
• garantiscono la suddivisione planimetrica della costruzione; 
• ricoprono il ruolo di isolanti termici e acustici. 
 
1.3.2. Le tipologie murarie 
 
Negli anni si sono riscontrate le più svariate tecniche costruttive che si differenziano per la 
qualità dei materiali, per la dimensione degli elementi e per la tessitura sia longitudinale sia 
trasversale. Questi aspetti contribuiscono a caratterizzare il complesso comportamento della 
muratura. Infatti, si possono avere due murature realizzate con gli stessi materiali ma che hanno 
comportamenti diversi a causa della disposizione degli elementi e del differente spessore dei 
giunti di malta.  
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Le diverse tipologie possono essere classificate in due grandi categorie: 
• murature antiche: monoliti, muratura in blocchi lapidei squadrati con o senza connessione 
di malta, muri a più strati, muratura mista; 
• murature moderne: murature di mattoni in laterizio, muratura armata, muratura intelaiata. 
 
Murature a sacco: formata da pietre di pezzature molto varie, male intessuta e priva di 
collegamento tra i due fogli. 
 
 
Sezione muraria con nucleo incoerente e 
priva di elementi di collegamento (diatoni) 
tra i due paramenti. 
Sezione muraria con ricorsi in pietra 
squadrata o mattoni pieni che non 
attraversano tutto lo spessore murario.  
Muratura a sacco: formata da pietre di pezzatura più regolare, bene intessuta e con 
collegamento tra i due fogli con spigoli, ricorsi in pietra squadrata o mattoni pieni. 
 
 
Sezione muraria con abbondante presenza di 
elementi di collegamento (diatoni) tra i due 
paramenti. 
Sezione muraria con ricorsi in pietra 
squadrata o mattoni pieni che attraversano 
tutto lo spessore murario. 
Figura 1.3.2.I   Tipologie di murature antiche. Fonte: "Rilevamento vulnerabilità sismica degli 
edifici in muratura" Regione Toscana[3]  
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Paramento di muratura a sacco con 
elementi di pezzatura omogenea. 
Paramento di muratura a sacco con 
apparecchiatura organizzata e ben 
intessuta anche trasversalmente. 
 
 
Elementi in pietra non squadrati e di varie 
dimensioni disposti in maniera caotica. 
Elementi in tufo, molto poroso, di 
pezzatura ed apparecchiatura irregolari. 
 
 
Presenza di ricorsi continui o discontinui 
in mattoni pieni, in presenza di pietrame 
discretamente squadrato. 
Presenza di ricorsi continui o discontinui 
in mattoni pieni, in presenza di pietrame 
non squadrato o parzialmente squadrato. 
Figura 1.3.2.II   Tipologie di murature antiche. Fonte: "Rilevamento vulnerabilità sismica degli 
edifici in muratura" Regione Toscana[3]   
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Muratura costituita da ciottoli di fiume di 
piccole e medie dimensioni senza ricorsi. 
Muratura costituita da elementi in pietra 
arrotondata e superficie levigata con 
ricorsi in mattoni estesi a tutto lo spessore. 
 
 
Muratura costituita da elementi omogenei 
in pietra naturale ben squadrata e lavorata. 
Muratura costituita da elementi in tufo di 
antica posa in opera con assetto regolare.  
  
Muratura costituita da elementi artificiali 
in cls ordinario o alleggerito di dimensioni 
standard disposti regolarmente. 
Muratura costituita da mattoni pieni in 
laterizio di dimensioni costanti di antica o 
recente posa in opera. 
Figura 1.3.2.III   Tipologia di murature antiche. Fonte: "Rilevamento vulnerabilità sismica 
degli edifici in muratura" Regione Toscana[3]   
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Muratura costituita da blocchi semipieni 
in laterizio di dimensioni costanti.  
Blocco artificiale e mattone semipieno in 
laterizio di dimensioni standard.  
% foratura ≤ 45% 
 
 
Muratura costituita da blocchi forati in 
laterizio di dimensioni costanti. 
Blocco artificiale forato in laterizio di 
dimensioni standard. 45 < % foratura ≤ 55 
  
Presenza di elementi verticali ed 
orizzontali in calcestruzzo, a 
confinamento dei paramenti murari. 
Muratura costituita da blocchi in laterizio 
con barre di armatura e relativi getti di cls 
interposti al suo interno. 
Figura 1.3.2.IV   Tipologia di muratura moderne. Fonte: "Rilevamento vulnerabilità sismica 
degli edifici in muratura" Regione Toscana[3]   
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1.3.3. Comportamento meccanico della muratura 
 
Come già detto, la muratura è costituita da elementi che si differenziano sia per materiale 
(caratteristiche meccaniche differenti), sia per forma e dimensione, sia per tecnica costruttiva, 
questi aspetti rendono la muratura un materiale composito, con caratteristiche meccaniche 
estremamente variabili. Facendo riferimento ad un modello semplificato, costituito da elementi 
in blocchi parallelepipedi di laterizio disposti regolarmente, si individuano le principali 
caratteristiche che determinano il comportamento della muratura. 
Disomogeneità (differenza di comportamento da punto a punto) è dovuta essenzialmente a due 
aspetti: 
• gli elementi e la malta  hanno caratteristiche meccaniche molto diverse tra loro; 
• il comportamento meccanico che deriva dall'unione dei componenti è differente del 
comportamento dei singoli materiali. Infatti, un ruolo fondamentale è svolto 
dall'interazione fra gli elementi e la malta che si sviluppa nell'interfaccia. Questa 
interazione è variabile da caso a caso e dipende essenzialmente da: lo spessore dei giunti, 
la capacità di assorbimento d'acqua dei mattoni, la capacità di ritenzione d'acqua della 
malta e l'aderenza tra malta e mattoni. 
Anisotropia (differenza di comportamento nelle diverse direzioni) è dovuta alla direzionalità 
intrinseca della tipologia e della tecnica costruttiva della muratura, le quali provocano la 
formazione di direzioni preferenziali. Basti pensare: 
• alla forma e alle dimensioni degli elementi, con proporzioni alle volte differenti; 
• alla disposizione degli elementi con la presenza di eventuali fori e la loro relativa 
disposizione; 
• alla diversità dei giunti: giunti orizzontali continui mentre i verticali discontinui. 
Asimmetria (differenze di comportamento compressione-trazione) è diretta conseguenza del fatto 
che sia gli elementi, sia la malta, sia l'interfaccia malta-elemento presentano un comportamento a 
trazione molto differente da quello a compressione. Infatti, i due comportamenti presentano un 
diverso modulo elastico, un diverso comportamento post-elastico: fragile a trazione, più duttile a 
compressione e infine una resistenza a trazione più bassa di quella a compressione. Dal momento 
che, soprattutto l'interfaccia, presenta una  resistenza a trazione bassa la muratura viene 
modellata come non reagente a trazione. 
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Non linearità (legame sforzi-deformazioni non lineari) può essere considerato come il risultato 
delle caratteristiche sopra enunciate. La non linearità condiziona in maniera marcata il 
comportamento della muratura in compressione, in trazione e in stati di sollecitazione composti. 
Per alcune applicazioni non è sempre possibile e neppure necessario tenere in conto di tutti 
queste caratteristiche. Infatti, nella prassi progettuale la muratura viene idealizzata come un 
continuo omogeneo equivalente. L'anisotropia viene considerata in maniera semplificata, se non 
trascurata; in alcuni casi, in funzione del tipo di applicazione e del livello di sollecitazione è 
possibile trascurare anche la non linearità del materiale facendo riferimento ai modelli 
dell'elasticità lineare. Ovviamente, considerando un continuo omogeneo, i risultati che si 
ottengono hanno carattere macroscopico, ovvero interpretano il comportamento macroscopico 
della muratura ma non rappresento le situazioni locali, diverse punto per punto.  
Comportamento in compressione monoassiale  
Da un punto di vista qualitativo, il comportamento di una muratura soggetta a compressione in 
direzione ortogonale ai giunti di malta non si discosta da quello dei suoi componenti. 
Tuttavia, come già detto, le caratteristiche meccaniche della muratura sono diverse da quelle dei 
materiali costituenti in quanto vengono influenzate da molti fattori: diversa resistenza e capacità 
deformativa degli elementi e della malta, geometria degli elementi, spessore dei giunti, aderenza 
elementi malta. 
 
 
Figura 1.3.3.I   Comportamento in compressione monoassiale della muratura.  
Fonte: "Costruzioni in zona sismica" M.L. Beconcini[I] e "Le strutture in muratura" G.Macchi e 
G. Magenes[II]   
 
 
  
Da questa figura si evince che la resistenza a compressione della muratura di mattoni è inferiore 
rispetto alla resistenza nominale a compressione dei mattoni
resistenza cubica della malta. 
sottoposti malta e mattoni, infatti entrambi presentano uno stato di tensione trassiale e non di 
semplice compressione monoassiale. Questo stato di tensione è dovuto alla diversa deformabilit
dei due materiali. Si ipotizzi 
sottoposto ad una compressione uniforme 
modulo elastico la malta presenta
conseguenza anche dilatazioni 
all'interfaccia sono uguali, nel piano xy nascono delle tensioni di compressione nella malta
delle tensioni di trazione nel mattone.
 
Figura 1.3.3.II   Diagrammi di tensione e deformazione in un parallelepipedo comporto di    
mattoni e malta. Fonte: "Costruzioni in zona sismica" M.L. Beconcini
 
 
 
 
Figura 1.3.3.III   Iterazione blocco
                        all'interfaccia.                                                                                
Fonte: "Costruzioni in zona sismica" M.L. Beconcini
Pertanto, la malta risulta sottoposta ad uno stato di compressione triassiale dovuto all'effetto 
cerchiante esercitato dal blocco, ovvero in uno stato tensionale favorevole. (Fig.1.3.
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, invece è superiore rispetto alla 
La ragione di ciò va ricercata nello stato tensionale a cui sono 
di prendere un parallelepipedo di mattoni e giunti di malta 
σz. A parità di compressione σz, 
 una deformazione εz maggiore risp
εx, εy sono maggiori. (Fig.1.3.3.II) Poiché le deformazioni 
 (Fig.1.3.3.III)   
 
-malta                         Figura 1.3.3.IV   
nei blocchi e nei giunti
[I
 
σ z
σ z ε z ε x    σ z
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Invece, il mattone è sottoposto a compressione in direzione z e trazione nelle due direzioni 
trasversali, rispetto al caso di compressione monoassiale lo stato tensionale è sfavorevole e 
provoca una rottura precoce del mattone. Questa rottura si presenta con fessure parallele all'asse 
di carico, ovvero ortogonali alle isostatiche di trazione. (Fig.1.3.3.V) 
 
 
Figura 1.3.3.V   Rottura di un campione di muratura per compressione ortogonale ai giunti di 
malta. Fonte: "Costruzioni in zona sismica" M.L. Beconcini[I 
 
Comportamento a compressione e taglio nella parete 
Lo stato di sollecitazione di compressione e taglio nel piano di parete è tipico delle pareti di 
controvento soggette ad azioni orizzontali, quali vento e sisma, per questo è di particolare 
interesse. Studi sperimentali hanno individuato tre meccanismi di rottura. 
 
• Rottura per scorrimento: caratterizzata da una rottura nei giunti di malta, è tipica nei casi 
in cui si ha un basso valore di sforzo di compressione assiale. È  dovuta ad un cedimento 
per taglio dei giunti di malta e si manifesta con fessure che seguono l'andamento dei 
giunti di malta orizzontali oppure con fessure a "scaletta" che seguono sia i giunti 
verticali sia orizzontali.  
 
Figura 1.3.3.VI   Rottura di un campione di muratura per scorrimento. Fonte: "Costruzioni in 
zona sismica" M.L. Beconcini[I 
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• Rottura per fessurazione diagonale caratterizzata da una rottura per taglio-trazione negli 
elementi, è tipica nei casi in cui si ha un valore di sforzo di compressione intermedio. Si 
presenta quando la tensione locale di trazione nel mattone raggiunge la resistenza a 
trazione del laterizio. Si manifesta con fessure diagonali che attraversano gli elementi.  
 
 
Figura 1.3.3.VII   Rottura di un campione di muratura per fessurazione diagonale. Fonte: 
"Costruzioni in zona sismica" M.L. Beconcini[I 
 
• Rottura per schiacciamento della muratura, è tipica nei casi in cui si ha un valore di 
sforzo di compressione prossimo alla resistenza a compressione monoassiale delle 
muratura. Si presenta quando la tensione locale di compressione verticale raggiunge la 
resistenza a compressione della muratura fu. Si manifesta con fessure alla base del 
pannello.  
 
Figura 1.3.3.VIII   Rottura di un campione di muratura per sciacciamento. Fonte: "Costruzioni 
in zona sismica" M.L. Beconcini[I 
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1.4. Livelli di conoscenza (LC) e fattori di confidenza (FC) nelle NTC 
 
In base al grado di approfondimento con cui si effettuano le verifiche sui dettagli costruttivi e le 
indagini sui materiali, si definiscono i livelli di conoscenza, da cui derivano i fattori di 
confidenza. Altro non sono che ulteriori coefficienti, che riducono le resistenze tenendo conto 
delle incertezze insite in una costruzione esistente. 
"Nelle costruzioni esistenti è cruciale la conoscenza della struttura (geometria e dettagli 
costruttivi) e dei materiali che la costituiscono (calcestruzzo, acciaio, mattoni, malta). È per 
questo che viene introdotta un’altra categoria di fattori, i “fattori di confidenza”, strettamente 
legati al livello di conoscenza conseguito nelle indagini conoscitive, e che vanno 
preliminarmente a ridurre i valori medi di resistenza dei materiali della struttura esistente, per 
ricavare i valori da adottare, nel progetto o nella verifica, e da ulteriormente ridurre, quando 
previsto, mediante i coefficienti parziali di sicurezza." §C8.2 Circ. 617/2009[2] 
 
Si definiscono tre livelli di conoscenza:  
• LC1: Conoscenza Limita;  
• LC2: Conoscenza Adeguata;  
• LC3: Conoscenza Accurata.  
 
Le verifiche sui dettagli costruttivi sono relativi ai seguenti elementi:  
§C8A.1.A.2 Circ. 617/2009[2]   
a) qualità del collegamento tra pareti verticali; 
b) qualità del collegamento tra orizzontamenti e pareti ed eventuale presenza di cordoli di 
piano o di altri dispositivi di collegamento; 
c) esistenza di architravi strutturalmente efficienti al di sopra delle aperture; 
d) presenza di elementi strutturalmente efficienti atti ad eliminare le spinte eventualmente 
presenti; 
e) presenza di elementi, anche non strutturali, ad elevata vulnerabilità; 
f) tipologia della muratura (a un paramento, a due o più paramenti, con o senza 
riempimento a sacco, con o senza collegamenti trasversali, etc.), e sue caratteristiche 
costruttive (eseguita in mattoni o in pietra, regolare, irregolare, etc.). 
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Si distinguono: 
 
Verifiche in-situ limitate: sono basate su rilievi di tipo visivo effettuati ricorrendo, generalmente, 
a rimozione dell'intonaco e saggi nella muratura che consentano di esaminarne le 
caratteristiche sia in superficie che nello spessore murario, e di ammorsamento tra muri 
ortogonali e dei solai nelle pareti. I dettagli costruttivi di cui ai punti a) e b) possono essere 
valutati anche sulla base di una conoscenza appropriata delle tipologie dei solai e della 
muratura. In assenza di un rilievo diretto, o di dati sufficientemente attendibili, è opportuno 
assumere, nelle successive fasi di modellazione, analisi e verifiche, le ipotesi più cautelative. 
 
Verifiche in-situ estese ed esaustive: sono basate su rilievi di tipo visivo, effettuati 
ricorrendo,generalmente, a saggi nella muratura che consentano di esaminarne le 
caratteristiche sia in superficie che nello spessore murario, e di ammorsamento tra muri 
ortogonali e dei solai nelle pareti. L’esame degli elementi di cui ai punti da a) ad f) è opportuno 
sia esteso in modo sistematico all’intero edificio. 
 
Per quanto riguarda invece le indagini sulle proprietà dei materiali si distinguono: §C8A.1.A.3 
Circ.617/2009[2]   
 
Indagini in-situ limitate: servono a completare le informazioni sulle proprietà dei materiali 
ottenute dalla letteratura, o dalle regole in vigore all’epoca della costruzione, e per individuare 
la tipologia della muratura é (in Tabella C8A.2.1 sono riportate alcune tipologie più ricorrenti). 
Sono basate su esami visivi della superficie muraria. Tali esami visivi sono condotti dopo la 
rimozione di una zona di intonaco di almeno 1m x 1m, al fine di individuare forma e dimensione 
dei blocchi di cui è costituita, eseguita preferibilmente in corrispondenza degli angoli, al fine di 
verificare anche le ammorsature tra le pareti murarie. E’ da valutare, anche in maniera 
approssimata, la compattezza della malta. Importante è anche valutare la capacità degli 
elementi murari di assumere un comportamento monolitico in presenza delle azioni, tenendo 
conto della qualità della connessione interna e trasversale attraverso saggi localizzati, che 
interessino lo spessore murario. 
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Indagini in-situ estese: le indagini di cui al punto precedente sono effettuate in maniera estesa e 
sistematica, con saggi superficiali ed interni per ogni tipo di muratura presente. Prove con 
martinetto piatto doppio e prove di caratterizzazione della malta (tipo di legante, tipo di 
aggregato, rapporto legante/aggregato, etc.), e eventualmente di pietre e/o mattoni 
(caratteristiche fisiche e meccaniche) consentono di individuare la tipologia della muratura (si 
veda la Tabella C8A.2.1 per le tipologie più ricorrenti). È opportuna una prova per ogni tipo di 
muratura presente. Metodi di prova non distruttivi (prove soniche, prove sclerometriche, 
penetrometriche per la malta, etc.) possono essere impiegati a complemento delle prove 
richieste. Qualora esista una chiara, comprovata corrispondenza tipologica per materiali, 
pezzatura dei conci, dettagli costruttivi, in sostituzione delle prove sulla costruzione oggetto di 
studio possono essere utilizzate prove eseguite su altre costruzioni presenti nella stessa zona. Le 
Regioni potranno, tenendo conto delle specificità costruttive del proprio territorio, definire zone 
omogenee a cui riferirsi a tal fine. 
 
Indagini in-situ esaustive: servono per ottenere informazioni quantitative sulla resistenza del 
materiale. In aggiunta alle verifiche visive,ai saggi interni ed alle prove di cui ai punti 
precedenti, si effettua una ulteriore serie di prove sperimentali che, per numero e qualità, siano 
tali da consentire di valutare le caratteristiche meccaniche della muratura. La misura delle 
caratteristiche meccaniche della muratura si ottiene mediante esecuzione di prove, in situ o in 
laboratorio (su elementi non disturbati prelevati dalle strutture dell’edificio). Le prove possono 
in generale comprendere prove di compressione diagonale su pannelli o prove combinate di 
compressione verticale e taglio. Metodi di prova non distruttivi possono essere impiegati in 
combinazione, ma non in completa sostituzione di quelli sopra descritti. Qualora esista una 
chiara, comprovata corrispondenza tipologica per materiali, pezzatura dei conci, dettagli 
costruttivi, in sostituzione delle prove sulla costruzione oggetto di studio possono essere 
utilizzate prove eseguite su altre costruzioni presenti nella stessa zona. Le Regioni potranno, 
tenendo conto delle specificità costruttive del proprio territorio, definire zone omogenee a cui 
riferirsi a tal fine. 
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Livello di 
Conoscenza Geometria 
Dettagli 
costruttivi Proprietà dei materiali 
Metodi 
di 
analisi 
FC 
LC1 
Rilievo 
muratura, volte, 
solai, scale. 
Individuazione 
carichi gravanti 
su ogni 
elemento di 
parete 
individuazione 
tipologia 
fondazioni. 
Rilievo 
eventuale 
Quadro 
fessurativo 
e deformativo 
Verifiche 
in situ 
limitate 
Indagini in situ limitate 
 
Resistenza: valore minimo di Tab. C8A.2.1 
Modulo elastico: valore medio intervallo di 
Tab. C8A.2.1 
Tutti 
1,35 
LC2 
Verifiche 
in situ 
estese ed 
esaustive 
Indagini in situ estese 
 
Resistenza: valore medio intervallo di Tab. 
C8A.2.1 
Modulo elastico: valore medio intervallo di 
Tab. C8A.2.1 
1,20 
LC3 
Indagini in situ esaustive 
 
caso a) (disponibili 3 o più valori 
sperimentali di resistenza) 
Resistenza: media dei risultati delle prove 
Modulo elastico: media delle prove o 
valore medio intervallo di Tab. C8A.2.1 
 
caso b) (disponibili 2 valori sperimentali di 
resistenza) 
Resistenza: se valore medio sperimentale 
compreso in intervallo di Tab. C8A.2.1, 
valore medio dell’intervallo di Tabella;  
se valore medio sperimentale maggiore di 
estremo superiore intervallo, quest’ultimo; 
se valore medio sperimentale inferiore al 
minimo dell'intervallo, valore medio 
sperimentale. 
Modulo elastico: come LC3 – caso a). 
 
caso c) (disponibile 1 valore sperimentale 
di resistenza) 
Resistenza: se valore sperimentale 
compreso in intervallo di Tab. C8A.2.1, 
oppure superiore, valore medio 
dell'intervallo;  
se valore sperimentale inferiore al minimo 
dell'intervallo, valore sperimentale. 
Modulo elastico: come LC3 – caso a). 
1,00 
Tabella C8A.1.1 – Livelli di conoscenza in funzione dell’informazione disponibile e conseguenti 
valori dei fattori di confidenza per edifici in muratura 
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1.5. LC  e caratteristiche dei materiali adottati 
 
1.5.1. Muratura 
 
Per la costruzione in esame, essendo state effettuate indagini in situ limitate, è stato adottato il 
livello di conoscenza LC1 e il relativo fattore di confidenza di 1,35.  
Per le caratteristiche dei materiali è stato, quindi, fatto riferimento ai valori minimi delle 
resistenze e i valori medi dei moduli elastici forniti in Tabella C8A2.1 Circ.617/2009[2] 
Valori di riferimento dei parametri meccanici (minimi e massimi) e peso specifico medio 
per diverse tipologie di muratura, riferiti alle seguenti condizioni: malta di caratteristiche 
scarse, assenza di ricorsi (listature), paramenti semplicemente accostati o mal collegati, 
muratura non consolidata, tessitura (nel caso di elementi regolari) a regola d’arte;  
fm = resistenza media a compressione della muratura, τ0=resistenza media a taglio della 
muratura, E = valore medio del modulo di elasticità normale, G = valore medio del modulo di 
elasticità tangenziale, w = peso specifico medio della muratura. 
Nel caso delle murature storiche, i valori indicati nella Tabella C8A.2.1 (relativamente alle 
prime sei tipologie) sono da riferirsi a condizioni di muratura con malta di scadenti 
caratteristiche, giunti non particolarmente sottili ed in assenza di ricorsi o listature che, con 
passo costante, regolarizzino la tessitura ed in particolare l’orizzontalità dei corsi.  
Inoltre si assume che, per le murature storiche, queste siano a paramenti scollegati, ovvero 
manchino sistematici elementi di connessione trasversale (o di ammorsamento per ingranamento 
tra i paramenti murari). 
  
Nel caso in cui la muratura presenti caratteristiche migliori rispetto ai suddetti elementi di 
valutazione, le caratteristiche meccaniche saranno ottenute, a partire dai valori di Tabella 
C8A.2.1, applicando coefficienti migliorativi fino ai valori indicati nella Tabella C8A.2.2, 
secondo le seguenti modalità: 
 
• malta di buone caratteristiche: si applica il coefficiente indicato in Tabella C8A.2.2, 
diversificato per le varie tipologie, sia ai parametri di resistenza (fm e τ0), sia ai moduli 
elastici (E e G); 
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• giunti sottili (< 10 mm): si applica il coefficiente, diversificato per le varie tipologie, sia 
ai parametri di resistenza (fm e τ0), sia ai moduli elastici (E e G); nel caso della 
resistenza a taglio l’incremento percentuale da considerarsi è metà rispetto a quanto 
considerato per la resistenza a compressione;  
 
• presenza di ricorsi (o listature): si applica il coefficiente indicato in tabella ai soli 
parametri di resistenza (fm e τ0); tale coefficiente ha significato solo per alcune tipologie 
murarie, in quanto nelle altre non si riscontra tale tecnica costruttiva; 
 
• presenza di elementi di collegamento trasversale tra i paramenti: si applica il 
coefficiente indicato in tabella ai soli parametri di resistenza (fm e τ0); tale coefficiente ha 
significato solo per le murature storiche, in quanto quelle più recenti sono realizzate con 
una specifica e ben definita tecnica costruttiva ed i valori in Tabella C8A.2.1 
rappresentano già la possibile varietà di comportamento. 
 
Tabella C8.A.2.1   Parametri meccanici   
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Tabella C8.A.2.2   Coefficienti correttivi 
 
Come precedentemente specificato al §1.3 sono state individuate due tipologie: 
 
• Tipologia1 (nucleo centrale piano terra) è stata assunta la tipologia di muratura in mattoni 
pieni e malta di calce con il coefficiente correttivo dovuto alla connessione trasversale; 
eccetto per gli elementi con sezione a T, per i quali non è stata considerata vista la 
mancanza di cura della tessitura; 
• Tipologia2 (muratura restante) è stata assunta la tipologia di muratura a conci di pietra 
tenera (tufo calcarenite, ecc.). Soltanto per il paramento che nello stato di progetto si 
inspessisce, si considera una buona connessione trasversale, in quanto  la ricostruzione 
viene eseguita rispettando la regola d'arte.  
 
In base a quanto stabilito al §C8.7.1.5 Circ.617/2009[2]  " Nel caso di analisi elastica con il 
fattore q (analisi lineare statica ed analisi dinamica modale con coefficiente di struttura), i  
valori di calcolo delle resistenze sono ottenuti dividendo i valori medi per i rispettivi fattori di 
confidenza e per il coefficiente parziale di sicurezza dei materiali. Nel caso di analisi non 
lineare, i valori di calcolo delle resistenze da utilizzare sono ottenuti dividendo i valori medi per 
i rispettivi fattori di confidenza". 
 
Per analisi simica è stato assunto un coefficiente di sicurezza γM=2 §7.8.1.1 NTC2008[1] 
Per analisi statica è stato assunto un coefficiente di sicurezza γM=3 §4.5.6.1 NTC2008[1] 
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Tipologia1 (muratura mattoni pieni con connessione trasversale)  
Moduli Elastici 
Valore medio 
[N/mm2] 
Resistenze 
meccaniche 
caratteristiche  
Valore minimo 
[N/cm2] 
Tipo di 
analisi γM FC 
Resistenze meccaniche di 
progetto 
[N/cm2] 
E G fm τ0  fm τ0  
1500 500 240·1.3 = 312 
6·1.3 = 
7,8 
Statica 
non 
sismica 
3 1,35 312/4,05=77,04 6/4,05=1,48 
Sismica 
lineare 2 1,35 312/2,7=115,56 6/2,7=2,22 
Sismica 
non 
lineare 
- 1,35 312/1,35=231,11 6/1,35=4,44 
 
Tipologia2 (muratura mattoni a conci di pietra)  
Moduli Elastici 
Valore medio 
[N/mm2] 
Resistenze 
meccaniche 
caratteristiche  
Valore minimo 
[N/cm2] 
Tipo di 
analisi γM FC 
Resistenze meccaniche di 
progetto 
[N/cm2] 
E G fm τ0  fm τ0  
1080 360 140 2,8 
Statica 
non 
sismica 
3 1,35 140/4,05=34,57 2,8/4,05=0,69 
Sismica 
lineare 2 1,35 140/2,7=51,85 2,8/2,7=1,04 
Sismica 
non 
lineare 
- 1,35 140/1,35=103,70 2,8/1,35=2,07 
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Come primo intervento è stato considerato un incremento del livello di conoscenza al fine di 
ridurre gli interventi sulle murature, per questo motivo si riportano i valori di riferimento dei 
parametri meccanici. Si osserva che si ha un buon incremento delle resistenze meccaniche in 
quanto oltre a considerare un FC=1,2 si considerano i valori medi e non più i minimi. 
 
Tipologia1 (muratura mattoni pieni con connessione trasversale)  
Moduli Elastici 
Valore medio 
[N/mm2] 
Resistenze 
meccaniche 
caratteristiche  
Valore medio 
[N/cm2] 
Tipo di 
analisi γM FC 
Resistenze meccaniche di 
progetto 
[N/cm2] 
E G fm τ0  fm τ0  
1500 500 320·1,3 = 416 
7,6·1,3 
= 9,88 
Statica 
non 
sismica 
3 1,2 416/4,05=102,72 9,8/4,05=2,42 
Sismica 
lineare 2 1,20 416/2,7= 154,07 9,8/2,7=3,63 
Sismica 
non 
lineare 
- 1,20 416/1,35=308,15 9,8/1,35=7,26 
 
Tipologia2 (muratura mattoni a conci di pietra)  
Moduli Elastici 
Valore medio 
[N/mm2] 
Resistenze 
meccaniche 
caratteristiche  
Valore medio 
 [N/cm2] 
Tipo di 
analisi γM FC 
Resistenze meccaniche di 
progetto 
[N/cm2] 
E G fm τ0  fm τ0  
1080 360 190 3,5 
Statica 
non 
sismica 
3 1,20 190/4,05=46,91 3,5/4,05=0,86 
Sismica 
lineare 2 1,20 190/2,7=70,37 3,5/2,7=1,30 
Sismica 
non 
lineare 
- 1,20 190/1,35=140,74 3,5/1,35=2,59 
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1.5.2. Calcestruzzo e acciaio esistenti 
 
Per  il tipo di acciaio e calcestruzzo utilizzato è stato fatto riferimento ai materiali con valori più 
scadenti e tipicamente utilizzati. È stato considerato LC1 e un relativo FC=1,35. 
 
Caratteristiche del Calcestruzzo C25/30  
-  Rck = 30 N/mm²                                resistenza caratteristica cubica a compressione 
-  fck = 0,83 Rck =  25 N/mm²                resistenza caratteristica cilindrica a compressione    
-  fcd = αcc· fck/γc·  FC = 10,49 N/mm²   resistenza di calcolo a compressione  
                                                                       (αcc= 0,85 γc=1,5) 
-  Ecm = 22000·[fcm/10]0,3 = 31475 N/mm²    modulo elastico in fase di progetto 
 
Caratteristiche acciaio barre lisce FeB32  
- fyk = 320 N/mm²                              tensione caratteristica di snervamento    
- fyd = fyk/ γs·  FC =  206,1 N/mm²     tensione di snervamento di calcolo (γs=1,15)  
- ftk = 500 N/mm²                               tensione caratteristica di rottura 
- E = 210000 N/mm²                          modulo elastico 
 
Caratteristiche acciaio S235 (Fe360) 
- fyk = 235 N/mm²                              tensione caratteristica di snervamento    
- fyd = fyk/ γs·  FC =  165,78 N/mm²   tensione di snervamento di calcolo (γM0=1,05)  
- ftk = 360 N/mm²                              tensione caratteristica di rottura 
- E = 210000 N/mm²                         modulo elastico 
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1.5.3. Caratteristche materiali stato di progetto 
 
Caratteristiche del Calcestruzzo C25/30  
- Rck = 30 N/mm²                                 resistenza caratteristica cubica a compressione 
-  fck = 0,83 Rck =  25 N/mm²                resistenza caratteristica cilindrica a compressione    
- fcd = αcc·  fck/γc = 14,17 N/mm²         resistenza di calcolo a compressione  
                                                                       (αcc= 0,85 γc=1,5) 
- Ecm = 22000·[fcm/10]0,3 = 31475 N/mm²    modulo elastico in fase di progetto 
 
Caratteristiche del LecaCLS1400  
-  Rck = 25 N/mm²                                 resistenza caratteristica cubica a compressione 
-  fck = 0,83 Rck =  20 N/mm²                resistenza caratteristica cilindrica a compressione    
-  fcd = αcc·  fck/γc = 11,33 N/mm²          resistenza di calcolo a compressione  
                                                                        (αcc= 0,85 γc=1,5) 
- Ecm = 15000 N/mm²                           modulo elastico in fase di progetto 
-  γ = 14 kN/m3                                      peso specifico del calcestruzzo 
 
Caratteristiche acciaio B450C  
- fyk = 450 N/mm²                             tensione caratteristica di snervamento    
- fyd = fyk/ γs =  391,3 N/mm²           tensione di snervamento di calcolo (γs=1,15)  
- ftk = 540 N/mm²                             tensione caratteristica di rottura 
- E = 210000 N/mm²                        modulo elastico 
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Caratteristiche acciaio S275/S235  
- fyk = 275/235 N/mm²                          tensione caratteristica di snervamento    
- fyd = fyk/ γs =  261,9/223,8 N/mm²      tensione di snervamento di calcolo (γM0=1,05)  
- ftk = 430/360 N/mm²                           tensione caratteristica di rottura 
- E = 210000 N/mm²                             modulo elastico 
 
Caratteristiche legno massiccio 
- fm,k = 16 N/mm²                                     resistenza caratteristica a flessione    
- fv,k = 2,5 N/mm²                                     resistenza caratteristica a taglio 
- E0,mean = 7600 N/mm²                             modulo elastico parallelo medio 
- G0,mean = 470 N/mm²                               modulo elastico tangenziale medio 
- γM = 1,5                                                   coefficiente parziale di sicurezza per legno      
                                                                            massiccio 
- ρk = 4,1 kN/m3                                        massa volumica caratteristica 
- fm,y,d =kmod· kh·fm,k/ γM =   11,1 N/mm²     resistenza di calcolo a  flessione             
- fv,d =kmod· fv,k/ γM =  1,3 N/mm²              resistenza di calcolo a  taglio 
 
Dove  kmod=0,8 è un coefficiente correttivo che tiene conto dell’effetto, sui parametri di 
resistenza, sia della durata del carico sia dell’umidità della struttura. Se una combinazione di 
carico comprende azioni appartenenti a differenti classi di durata del carico si dovrà scegliere un 
valore di kmod che corrisponde all’azione di minor durata.         
Per il legno massiccio, i valori caratteristici di resistenza, desunti da indagini sperimentali, sono 
riferiti a dimensioni standardizzate secondo le norme pertinenti, per la determinazione della 
resistenza a flessione l’altezza della sezione trasversale del campione di prova è pari a 150 mm. 
Pertanto, per elementi a flessione parallela alla fibratura che presentino una altezza inferiore a 
150 mm, i valori caratteristici fm,k, indicati nei profili resistenti, possono essere incrementati 
tramite il coefficiente moltiplicativo kh, così definito  kh= min 150h 0,2 ;1,3 = 1,3. 
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Primo piano: 
• sala riunioni 96+2 posti di circa 
173m2; 
• locale workshop di circa 73m2; 
• luogo sicuro statico di circa 21m2 
 
1.6. Riqualificazione del fabbricato e principali interventi architettonici 
 
La scelta degli interventi è stata effettuata nel rispetto delle necessità e degli interessi Comunali 
per tale fabbricato e dalle esigenze statiche che ne derivano. Pertanto, si è mirato a rispettare 
entrambe queste esigenze, considerando anche l'aspetto estetico-architettonico. Infatti, 
nonostante il fabbricato presenti una scarsa caratterizzazione estetica, per non creare 
dissimmetrie e aggravare ulteriormente l'aspetto estetico le modifiche o chiusure delle aperture in 
facciata sono state effettuate in maniera speculare sia al piano terra che al primo piano. 
 
1.6.1. Esigenze Comunali per l'immobile 
 
L'immobile si inserisce nell'ottica di riqualificazione del territorio comunale: creare un centro di 
sperimentazione e innovazione sociale che promuova il dialogo intergenerazionale nell'ottica 
della condivisione dei saperi. Creare spazi polifunzionali per il co-working con il libero accesso 
alle scrivanie. Inoltre, creare uno spazio dedicato alle associazioni in cui ricavare moduli separati 
uso ufficio, una sala riunioni e una sala conferenze con un minimo di 80 posti in sostituzione di 
una sala esistente situata in altro immobile. 
 
1.6.2. Principali interventi architettonici  
 
Per rispettare le esigenze Comunali è stato scelto di separare il primo piano, dove si realizza la 
sala riunioni, dal piano terra, dove si adibisce alle restanti attività, in modo da creare due 
ambienti separati.                                      
 
Piano terra:   
• due uffici di circa 30m2; 
• sala riunioni di circa 33m2; 
• locale scambio dei saperi di circa 83m2; 
• accesso alle scrivanie; 
• segreteria sala conferenza di circa 40m2, 
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La suddivisione degli spazi è stata fatta in accordo con il Regolamento Edilizio[4] vigente e con il 
DM LLPP 236/89[5] riguardante l'abbattimento delle barriere architettoniche. 
È stato necessario, provvedere alla realizzazione di un bagno per disabili ad entrambi i piani, e 
all'installazione di un ascensore. In particolare, un ascensore in acciaio, con fossa ridotta, 
dimensioni cabina di 1,40 x 1,10m, e con piattaforma minima di distribuzione anteriormente alla 
porta della cabina di 1,50 x 1,50m. Dimensioni valide per nuovi edifici.  
Si rimanda all'allegato per le specifiche. 
 
Al piano terra, si è previsto inoltre la sostituzione del solaio in quanto poggia direttamente sul 
terreno, quindi si propone la realizzazione di un solaio con soluzione areata di tipo iglù, che evita 
la risalita dell'umidità, le specifiche sono in allegato. 
È stato considerato anche un ampliamento del locale termico che ha implicato lo spostamento di 
un'apertura effettuato ad entrambi i piani per mantenere la verticalità dell'apertura. 
 
Al primo piano, sono state realizzate la sala conferenze con relativo locale workshop. L'accesso 
alla sala avviene da via Tripoli che immette direttamente alla segreteria della sala. 
In base a quanto specificato nel DM 19 Agosto 1996[6] in accordo con il DPR 1 Agosto 2011 
n.151[7]  e modificato in seguito al DM 18 Dicembre 2012[8], riguardante la prevenzione incendi 
per locali di intrattenimento e di pubblico spettacolo, è apparsa evidente la necessità di realizzare 
una seconda via di fuga contrapposta alla precedente.  
Da qui l'esigenza di creare un vano per l'inserimento di una scala antincendio, che nello specifico 
è sfruttata anche come scala principale; per questo è stata pensata una scala la cui struttura 
portante fosse in acciaio ma gradini e parapetto in vetro, per darne un aspetto estetico più 
gradevole.    
 
Infine sono stati effettuati degli interventi dettati da esigenze tecniche-strutturali: 
 
• prospetto via del Popolo restringimento delle aperture in fiacciata per garantire almeno 
un metro fra l'apertura e lo spigolo esterno. Per omogeneità la riduzione è stata eseguita 
su tutte le aperture così contemporaneamente si è aumenta anche l'esigua sezione maschi; 
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• prospetto via Tripoli restringimento delle aperture per garantire una larghezza del 
maschio pari a 0,3 altezza del vano; chiusura di una vano per aumentare la sezione del 
maschio; 
 
• primo piano realizzazione di un solaio di sottotetto con lo scopo di garantire l'accesso al 
sottotetto stesso,  vincolare fuori piano le pareti murarie e favorire il comportamento 
scatolare dell'edificio mediante la realizzazione di un cordolo in acciaio. 
 
Per il piano terra, invece, sono necessarie qualche precisazioni in più.  
In seguito ad una analisi statica dei solai del primo piano allo stato di fatto, si è riscontrato 
un'inadeguatezza di questi a sostenere i carichi verticali derivanti dalla classe d'uso attuale e 
dello stato di progetto.  Dal momento che la costruzione nasce come edificio uso spaccio, e la 
biblioteca vi è stata trasferita solo successivamente e spostata si è considerato sia per lo stato di 
fatto sia per lo stato di progetto un carico variabile di 4,0kN/m2. Questa scelta risulta ragionevole 
in quanto dalla letteratura si evince che per empori si considerava un q=400-500kg/m2. 
Nell'edificio sono stati riscontrati due tipi di solaio: solaio tipo varese, solaio tipo baustahl con 
due diverse altezze strutturali. La verifica è stata eseguita solo per i solai tipo baustahl in quanto 
soltanto per questi è stata rilevata l'effettiva sezione strutturale; per il momento sollecitante è 
stato considerato lo schema di appoggio semplice  MSd=
ql2
8
   
 
• solaio tipo baustahl: h=21cm con due barre tonde lisce ϕ8 , l = 5,82m 
 
MRd=3,7		< 	MSd=28,3 
 
• solaio tipo baustahl: h=12cm con due barre tonde lisce ϕ8 , l = 4,37m 
 
MRd=1,4  < 	MSd=14,1 
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Sono state eseguite anche le verifiche sulle travi che sostengono i solai, considerando sempre lo 
schema di semplice appoggio. Anche esse risultano inadeguate sia per le verifiche di resistenza 
sia per la deformabilità. Si riporta la verifica della sola trave costituita da due profili NP 240. 
 
MRd=136,6  < 	MSd=391,4 
 
 δmax=
L
250 =
9150
250 =37mm	<	δ =132mm	  
 
Preso atto dell'insufficienza dei solai e delle travi dei solai, non potendo modificare i carichi 
accidentali, viste l'esigenza del Comune di realizzare una sala conferenze, è stata prevista la 
sostituzione del solaio e delle travi del solaio. Per evitare solai e travi di grandi luci sono state 
inserite sei colonne in acciaio, che, inoltre, hanno permesso una migliore distribuzione dei 
carichi del solaio sulla muratura. Si è anche proposto come intervento l'aumento dello spessore 
dei maschi murari di 12cm fino a portarli a 25cm. Si presuppone che questi maschi fossero 
inizialmente di spessore maggiore e che fossero stati ridotti nei vari interventi, quindi dovrebbero 
essere già fondati, eventualmente si dovrà allargare la fondazione e consolidarla. 
Quest'intervento è comunque già previsto nell'ottica del consolidamento globale della struttura.  
 
1.6.3. Principali limitazioni normative  
 
Le scelte architettoniche, la suddivisione degli spazi sono state fatte nel rispetto delle limitazioni 
previste dal Regolamento Edilizio[5], con lo scopo di abbattere le barriere architettoniche   
DM LLPP 236/89[4] e in accordo con regolamento di prevenzione incendi DM 19 Agosto 1996[6]. 
Si riportano le limitazioni più significative che sono state prese in considerazione. 
 
Regolamento edilizio[4]: 
 
• Altezza minima: 2,70m, 2,40 per servizi igienici e disimpegni. 
• Superfici minime: uffici 5m2 per addetto con superficie minima di 9m2, sala riunioni 1m2 
per persona con superficie minima di 9m2 ,servizio igienico con lavabo 2m2; se lavabo 
posto nell'antibagno 1m2 con lato minimo non inferiore a 0,9m. 
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• Illuminazione naturale: 1/8 della superficie utile in pianta del locale se la stessa è   
inferiore a 50m2, 1/10 della superficie utile in pianta del locale se la stessa è compresa fra 
50m2 e 100m2, con un minimo di 6,25m2, 1/12 della superficie utile in pianta del locale se 
la stessa è  compresa fra 100m2 e 500m2, con un minimo di 10,00m2.                                      
Servizi igienici e disimpegni possono essere privi di illuminazione naturale.                                  
• Areazione naturale: uffici, studi professionali, refettori, sale lettura devono essere  
 dotati di superficie apribile, con comandi ad altezza d'uomo, pari al 50% della superficie 
illuminante. Servizi igienici e disimpegni se privi di aerazione naturale devono essere 
dotati di idoneo sistema di ricambio forzato dell'aria.  
                                
DM LLPP 236/89[5]: 
 
• Spazi di manovra: cambio di direzione (rotazione di 360°) 1,50x1,50 fino ad un                               
minimo di 140x1,40 nei casi di adeguamento.  Manovra semplice, senza dover 
indietreggiare [C6]: spazio di rispetto a lato della seconda porta 45cm.                                
Profondità necessaria 170cm, Profondità necessaria, prima del  disimpegno, 135cm. 
• Larghezza porte: luce netta 75cm. 
• Larghezza corridoi: luce netta 100cm. 
• Ascensori: negli edifici nuovi non residenziali l’ascensore deve avere una cabina di                    
dimensioni minime di 1,40m di profondità e 1,10m di larghezza, porta con luce minima 
di 0,80m posta sul lato corto, piattaforma minima di distribuzione anteriormente alla 
porta della cabina di 1,50x1,50m. 
 Adeguamento edifici preesistenti l’ascensore deve avere una cabina di dimensioni 
minime di 1,20m di profondità e 0,80m di larghezza, porta con luce minima di 0,75m 
posta sul lato corto, piattaforma minima di distribuzione anteriormente alla porta della 
cabina di 1,40x1,40m. 
• Sala conferenze: spazio per la sedia a due ruote in pianta pari a 1,20x0,80m con                            
relativo spazio di manovra 1,50x1,50.  
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• Servizi igienici: spazio necessario all’accostamento e al trasferimento laterale dalla                            
sedia a due ruote alla tazza W.C. minimo 100cm, misurati dall’asse dell’apparecchio 
sanitario. Spazio necessario all’accostamento frontale della sedia a due ruote al lavabo                     
minimo di 80cm misurati dal bordo anteriore del lavabo, W.C. preferibilmente del tipo 
sospeso, in particolare l’asse della  tazza posto ad una distanza minima di 40cm dalla 
parete laterale, il bordo anteriore a 75-80cm dalla parete posteriore e il piano superiore a 
45-50cm dal calpestio. Qualora l’asse della tazza sia distante più di 40 cm, dalla parete, si 
deve prevedere, a 40cm dall’asse dell’apparecchio sanitario un maniglione o corrimano. 
Nei servizi igienici dei locali aperti al pubblico è necessario prevedere e installare il 
corrimano in prossimità della tazza W.C. deve essere posto ad altezza di 80cm dal 
calpestio, ϕ 3-4cm; se fissato alla parete posto a 5cm dalla stessa.                 
                                                         
DM 19 Agosto 1996[6]: 
 
• Spazio calmo: luogo sicuro statico contiguo e comunicante con una via di esodo verticale 
od in essa inserito; tale spazio non deve costituire intralcio alla fruibilità delle vie di 
esodo e deve avere caratteristiche tali da garantire la permanenza di persone con ridotte o 
impedite capacità motorie in attesa di soccorsi. 
• Separazioni: strutture resistenti al fuoco REI90. 
• Distribuzione dei posti a sedere: posti a sedere, di tipo fisso, devono essere distribuiti in 
settori con non più di 160 posti, con un massimo di 16 posti per fila e di 10 file. 
Quando la distanza tra gli schienali delle file è di almeno 1,10m, i posti a sedere possono 
essere distribuiti in settori di 300 posti con un massimo di 20 posti per fila e di 15 file. 
I settori devono essere separati l’uno dall’altro mediante passaggi longitudinali e trasver-
sali di larghezza non inferiore a 1,20m. 
Tra i posti a sedere e le pareti della sala deve essere lasciato un passaggio di larghezza 
non inferiore a 1,20m. La distanza tra lo schienale di una fila di posti ed il corrispondente 
schienale della fila successiva deve essere di almeno di 0,80m. La larghezza di ciascun 
posto deve essere almeno di 0,5m con braccioli e di 0,45m senza braccioli. Le sedie e le 
poltrone devono essere saldamente fissate al suolo ed avere sedile del tipo a ribaltamento 
automatico o per gravità. Quando la distanza tra gli schienali di file successive è di 
almeno 1,10m è consentito che il sedile sia del tipo fisso. 
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• Vie d'uscita: i percorsi del sistema di vie di uscita comprendono corridoi, vani di accesso 
alle scale e di uscita all’esterno, scale, rampe e passaggi in genere. L’altezza dei percorsi 
deve essere, in ogni caso, non inferiore a 2m. 
• Numero delle vie di uscita: per i locali di capienza non superiore a 150 persone possono 
essere previste due sole uscite. Dette uscite vanno ubicate in posizioni ragionevolmente 
contrapposte. Le uscite devono essere dotate di porte apribili nel verso dell’esodo con un 
sistema a semplice spinta. 
• Larghezza di ogni singola via di uscita deve essere multipla del modulo di uscita (0,6m) e 
comunque non inferiore a due moduli (1,2m). Per i locali con capienza non superiore a 
150 persone è ammesso che le uscite abbiano larghezza inferiore a 1,2m, con un minimo 
di 0,9m, purché conteggiate come un modulo. 
• Lunghezza massima del percorso di uscita, misurata a partire dall’interno della sala, fino 
a luogo sicuro, o scala di sicurezza esterna non deve essere superiore a 50m, oppure 70m 
se in presenza di efficaci impianti di smaltimento dei fumi asserviti ad impianti di 
rivelazione automatica degli incendi. I percorsi interni alla sala, fino alle uscite dalla 
stessa, vanno calcolati in linea diretta, a partire da punti di riferimento che garantiscano 
l’intera copertura della sala ai fini dell’esodo, nel rispetto dei seguenti criteri: a) da 
ciascuno dei predetti punti devono essere garantiti percorsi alternativi; si considerano tali 
quelli che, a partire da ciascun punto di riferimento, formano un angolo maggiore di 45°; 
b) qualora la condizione di cui alla precedente lettera a) non sia rispettata, la lunghezza 
del percorso, misurata fino al punto dove c’è disponibilità di percorso alternativo, deve 
essere limitata a 15 m.  
 
 
Figura 1.6.3.1   Individuazione dei punti di riferimento relativamente a sale servite da 
uscite distribuite con criteri di uniformità e simmetria 
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• Scale: i gradini devono essere a pianta rettangolare, avere pedate ed alzate di dimensioni 
costanti, rispettivamente non inferiore a 30cm (pedata) e non superiore a 18cm (alzata). 
Le rampe delle scale devono avere non meno di 3 e non più di 15 gradini.  Le rampe 
devono avere larghezza non inferiore a 1,2m. I pianerottoli devono avere la stessa 
larghezza delle rampe. Nessuna sporgenza deve esistere nelle pareti alle scale per 
un’altezza di 2 m dal piano di calpestio. I corrimano lungo le pareti non devono sporgere 
più di 8 cm e le loro estremità devono essere arrotondate verso il basso o rientrare, con 
raccordo, verso le pareti stesse.  Qualora le scale siano aperte su uno o entrambi i lati, 
devono avere ringhiere o balaustre alte almeno 1m, atte a sopportare le sollecitazioni 
derivanti da un rapido deflusso del pubblico in situazioni di emergenza o di panico. 
• Ventilazione: i vani scala devono essere provvisti superiormente di aperture di aerazione 
con superficie non inferiore a 1m2 con sistema di apertura degli infissi comandato 
automaticamente da rivelatori di incendio o manualmente in prossimità dell’entrata alle 
scale, in posizione segnalata. 
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1.7. Vita nominale, classe d'uso e periodo di riferimento 
 
La vita nominale di un'opera strutturale VN è intesa come numero di anni nel quale la struttura, 
purché soggetta alla manutenzione ordinaria, deve poter essere usata per lo scopo al quale è 
destinata. La vita nominale dei diversi tipi di opere è quella riportata nella Tab. 2.4.I del §2.4.1 
della NTC2008[1]. 
 
 
Tabella 2.4.I   Vita nominale VN per diversi tipi di opere 
 
In presenza di azioni sismiche, con riferimento alle conseguenze di una interruzione di 
operatività o di un eventuale collasso, le costruzioni sono suddivise in quattro classi d'uso.[...] 
§2.4.2 NTC2008[1] 
In base a quanto previsto nel D.P.G.R. n.36/R[9]  la struttura in esame rientra nella categoria 
"edifici e opere infrastrutturali che possono assumere rilevanza in relazione alle conseguenze di 
un eventuale collasso" , "quindi comprese nella classe III, in quanto costruzioni il cui uso 
preveda affollamenti significativi" §C4.2.1 Circ.617/2009[2]. 
 
Le azioni sismiche su ciascuna costruzione vengono valutate in relazione ad un periodo di 
riferimento VR che si ricava, per ciascun tipo di costruzione, moltiplicandone la vita nominale 
VN per il coefficiente di uso CU: 
VR = VN · CU 
Il valore del coefficiente d'uso CU è definito, al variare della classe d'uso, come mostrato in Tab. 
2.4.II. §2.4.3 NTC2008[1]. 
 
Tabella 2.4.II   Valori dei coefficienti d'uso CU 
In particolare VR = 50 · 1,5 = 75 anni. 
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2. DATI GEOTECNICI 
 
2.1. Caratteristiche del terreno 
 
Per quanto riguarda le caratteristiche del terreno si è fatto riferimento alla relazione geologica 
fornita dal responsabile del Comune. Nella relazione sono state eseguite indagini ad una distanza 
di circa 100m in linea d'aria dal fabbricato, quindi, per il fabbricato sono state considerate le 
medesime caratteristiche. Il terreno presenta la seguente stratigrafia: 
 
0,00-1,00     terreno di riporto 
 
1,00-3,50     limo sabbioso talora con livelli di sabbia saturi a partire da -2,50m dal p.c. 
                    φ=28° γ=1,85t/m3 
 
3,50-8,50     sabbie limose di color giallo-arancio, talora addensata con intercalazioni di   
                     livelli calcarenitici con spessore di vari decimetri φ=30° γ=1,90t/m3 
 
8,50-11,00   sabbie limose di color grigio, mediamente addensata, talora con interposizioni di                         
                     livelli di argilla grigio-verdastra φ=30° cu=0.50kg/cm2 γ=1,85t/m3 
 
2.2. Modellazione sismica 
 
Le azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il rispetto dei diversi stati limite 
considerati, si definiscono a partire dalla "pericolosità sismica di base" del sito di costruzione. 
Essa costituisce l'elemento di conoscenza primario per la determinazione delle azioni sismiche.  
La pericolosità sismica è definita in termini di accelerazione orizzontale massima attesa ag in 
condizioni di campo libero su sito di riferimento rigido con superficie topografica orizzontale.  
§3.2 NTC2008[1] 
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Le condizioni del sito di riferimento rigido in generale non corrispondono a quelle effettive. 
È necessario, pertanto, tenere conto delle condizioni stratigrafiche del volume di terreno 
interessato dall'opera ed anche delle condizioni topografiche, poiché entrambi questi fattori 
concorrono a modificare l'azione sismica in superficie rispetto a quella attesa su un sito rigido 
con superficie orizzontale. Tali modifiche, in ampiezza, durata e contenuto in frequenza, sono il 
risultato della risposta sismica locale. 
Si denomina "risposta sismica locale" l'azione sismica quale emerge in "superficie" a seguito 
delle modifiche, in ampiezza, durata e contenuto in frequenza, subite trasmettendosi dal 
substrato rigido. 
Le modifiche sopra citate corrispondo a: 
- effetti stratigrafici, legati alla successione stratigrafica, alle proprietà meccaniche dei 
terreni, alla geometria del contatto tra il substrato rigido e i terreni sovrastanti ed alla 
geometria dei contatti tra gli strati di terreno; 
- effetti topografici, legati alla configurazione topografica del piano campagna. La 
modifica delle caratteristiche del moto sismico per effetto della geometria superficiale 
del terreno va attribuita alla focalizzazione delle onde sismiche in prossimità della cresta 
dei rilievi a seguito dei fenomeni di riflessione delle onde sismiche ed alla interazione tra 
il campo d'onda incidente e quello diffratto. I fenomeni di amplificazione cresta-base 
aumentano in proporzione al rapporto fra l'altezza del rilievo e la sua larghezza. 
 
Gli effetti della risposta sismica locale possono essere valutati con metodi semplificati oppure 
eseguendo specifiche analisi. I metodi semplificati possono essere adoperati solo se l'azione 
sismica in superficie è descritta dall'accelerazione massima o dallo spettro elastico di risposta 
non possono cioè essere adoperati se l'azione sismica in superficie è descritta mediante 
accelerogrammi. 
Nei metodi semplificati è possibile valutare gli effetti stratigrafici e topografici. In tali metodi si 
attribuisce il sito ad una delle categorie di sottosuolo definite nella Tabella 3.2.II delle NTC2008 
e ad una delle categorie topografiche definite nella Tabella 3.2.IV delle NTC2008. 
La  valutazione della risposta sismica locale consiste nella modifica dello spettro di risposta in 
accelerazione del moto sismico di riferimento, relativo all'affioramento della formazione 
rocciosa (categoria di sottosuolo A) su superficie orizzontale (categoria topografica  T1).  
§ C3.2.2 Circ.617/2009[2] 
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2.3. Categoria di sottosuolo 
 
Nella relazione geologica si specifica che grazie ai dati acquisiti dalle prospezioni sismiche è 
stato possibile classificare il substrato di fondazione come appartenente alla categoria B. 
 
 
Tabella 3.2.II   Categorie di sottosuolo NTC2008[1] 
 
2.4. Condizioni topografiche 
 
 
Tabella 3.2.IV   Categorie topografiche NTC2008[1] 
 
 
 
 
 
Capitolo 2:      Dati geotecnici 
Pagina | 54  
 
 
2.5. Capacità portante 
 
La capacità portante è stata valutata attraverso un meccanismo di rottura di tipo generale, ovvero 
un meccanismo di collasso che preveda una rotazione rigida lungo una superficie cilindrica a 
direttrice circolare, con centro in un bordo della fondazione. Per il terreno in esame è stata 
calcolata la capacità portante per confrontare che la pressione alla base dei singoli pilastrini 
dell'iglù del solaio piano terra (vedere schede tecniche in allegato) fosse minore della capacità 
portate del terreno. Inoltre, è stata calcolata la capacità portante per il plinto di fondazione. 
Per entrambe è stata usata la seguente formula: 
 
qlim=
Nγ·sγ·dγ· γ·B
2 +Nq·sq·dq· γ·D 
dove: 
γ                    peso dell'unità di volume; 
D                   profondità del piano di posa della fondazione; 
B                   larghezza della fondazione; 
 
Coefficienti che tengono conto della forma (s) e della profondità (d) della fondazione,  
dell'inclinazione del carico applicato in fondazione (i), dell'inclinazione del piano campagna (g) 
e dell'inclinazione del piano di posa (b). 
 
Nq=
1+ sinφ'
1- sinφ' e
π tanφ'
 
Nγ=2Nq+1	 tanφ' 
sq=sγ= 1+
B
L
1+ sinφ'
1- sinφ'  
dγ= 1 
dq= 1+2 tanφ' 
1- sinφ'2 tan-1 DB 
 
 
 
  
Questo calcolo è stato effettuato seguendo l'Approccio1 Combinazione2 (A2+M2+R2)
l'Approccio2 (A1+M1+R3). Si riportano le tabelle di normativa 
 
Tabella 6.2.I   Coefficienti parziali per le azioni o per l’effetto delle azioni
 
Tabella 6.4.II   Coefficienti parziali per i parametri geotecnici del terreno
Tabella 6.4.I   Coefficienti parziali 
 
Nello specifico  
qlim= 2,03 kg/cm2
 
Capitolo 2:
NTC2008[1]
 
γR per le verifiche agli SLU di fondazioni superficiali
qlim= 1,00 kg/cm2  solaio piano terra 
 plinto calcolata cautelativamente su un'area 1,2x1,2m
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2.6. Carico limite micropali di fondazione 
 
Si riporta per completezza la verifica geotecnica effettuata per i micropali di fondazione. Tali 
micropali sono solo stati presi in considerazione per la realizzazione della fondazione della 
colonna qualora si effettui un interevento di consolidamento della fondazione esistente tramite 
micropali. Tuttavia questo intervento è molto più oneroso da un punto di vista economico e 
quindi si è abbandonato a favore di un rinfianco delle fondazioni e di una fondazione 
superficiale. Si riporta comunque le verifiche effettuate: per i micropali di fondazione si è optato 
per pali trivellati di diametro di 15cm eseguiti con iniezioni ripetute (IRS), lunghezza 6,00m. 
 
Il carico limite del palo è stato valutato attraverso la seguente formula statica: 
 
Qlim=P+S=0,15·S+S=1,15·S=1,15·π·ds·Ls·s 
dove: 
P                    carico limite alla punta; 
S                   carico limite alla superficie laterale. 
 
Carico limite alla punta 
 
Visto il piccolo diametro, il contributo alla punta offerto dal micropalo è basso e viene valutato 
come una percentuale della carico limite alla superficie laterale. 
 
 Carico limite alla superficie laterale 
 
S	=	π·ds·Ls·s 
ds=α·d           diametro iniettato del palo; 
s                    resistenza laterale del palo; 
Ls                   lunghezza palo. 
 
Per pali i micropali la resistenza laterale è definita sulla base dell'approccio di Bustame e Doix 
(1985)  che la valutano in funzione della pressione e del volume iniettato.  
s=0,07 MPa 
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I calcoli sono stati effettuati con l'Approccio A2+M2+R2.  
Inoltre, la resistenza del singolo palo è stata dedotta da metodi di calcolo analitici, dove Rk è 
calcolata a partire dai valori caratteristici dei parametri geotecnici, oppure con l’impiego di 
relazioni empiriche che utilizzino direttamente i risultati di prove in sito (prove penetrometriche, 
pressiometriche, ecc.)§6.4.3.1.1 NTC2008[1]. Quindi è stato considerata un ulteriore coefficiente 
di sicurezza pari a ξ = 1,70. 
Peri coefficienti A2, M2 vale quanto specificato al paragrafo precedente.  
 
 
Tabella 6.4.II   Coefficienti parziali γR da applicare alle resistenze caratteristiche 
 
Nello specifico   
Qlim= 126,8 kN 
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3. ANALISI DEI CARICHI 
 
3.1. Carichi permanenti 
 
3.1.1. Peso proprio degli elementi strutturali 
 
Il peso proprio delle membrature è stato valutato in automatico dal programma di calcolo 
utilizzato per eseguire l’analisi strutturale. Le azioni gravitazionali sono quindi determinate sulla 
base dell’effettivo volume delle membrature adottando il relativo peso specifico. 
 
3.1.2. Tramezzi 
 
STATO ATTUALE 
 
• Intonaco:                             20·0,02 = 0,4 kN/m2 
• Elementi in laterizio:           8·0,08 = 0,64 kN/m2 
 
Totale (g2t):                               1,04 kN/m2 
 
       Per un interpiano netto pari a 3,45m 
       G2t = 1,04·3,45 = 3,60 kN/m                          Figura   3.1.2.I   Divisorio tipo stato attuale 
                                                                              
In accordo con quanto esposto nel §3.1.3.1 NTC2008[1], a condizione che il solaio permetta una 
sufficiente redistribuzione trasversale dei carichi, è consentito considerare il peso proprio delle 
partizioni interne come carico permanente portato uniformemente distribuito g2k. Questo carico è 
fornito dalle NTC2008[1] in funzione del peso proprio per unità di lunghezza G2k delle partizioni. 
Per elementi divisori con peso proprio per unità di lunghezza compreso tra 3,00 e 4,00 kN/m le 
NTC2008[1] permettono di considerare un carico uniformemente distribuito pari a 1,60 kN/m2. 
Questo è stato considerato solo nell'area di solaio dove sono presenti i bagni, ovvero dove i 
divisori sono effettivamente distribuiti. Invece, dove è presente una unica partizione è stato 
considerato il carico per unità di lunghezza G2k. 
 
  
STATO DI PROGETTO 
La scelta delle pareti divisorie per stato di progetto è stata fatta sulla base 
requisiti per la protezione antincendio. Per le specifiche si rimanda all'allegato, qui si riportano i 
pesi forniti dalla ditta costruttiva presa in esempi
  
• Peso escluso l'isolante:        
• Isolante: lana di roccia        
                               Totale 
 
       Per un interpiano netto pari a 3,45m
       G2 = 0,274·3,45 = 0,95 kN/m
                                                    
                                                                                                  
                                                                             
In accordo con quanto esposto nel §
sufficiente redistribuzione trasversale dei carichi, 
partizioni interne come carico permanente portato uniformemente distribuito g
fornito dalle NTC2008[1] in funzione del peso proprio per unit
Per elementi divisori con peso proprio per unit
NTC2008[1] permettono di considerare un carico uniformemente distribuito pari a
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0,25 kN/m2 
0,6·0,04 = 0,024 kN/m2 
g2 = 0,274kN/m2 
 
                               
                                  Figura   3.1.2.II   Divisorio tipo 
stato di  progetto
 
3.1.3.1 NTC2008[1], a condizione che il solaio
è consentito considerare il peso proprio delle
à di lunghezza G
à di lunghezza minore di 1
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 0,40 kN/m2.  
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3.1.3. Copertura 
 
CAPRIATE 
Dai saggi conoscitivi è stato dedotto che la copertura è costituita da capriate lignee con catena, 
monaco e saette. Poiché non sono state rilevate l'effettive sezioni, si sono supposte delle sezioni 
sulla base dei consueti predimensionamenti delle capriate lignee controllando che il peso per 
unità di superficie ottenuto fosse nella media dei pesi per questa tipologia costruttiva.  
In particolare si è considerato     g2 = 0,23 kN/m2 
 
MANTO DI COPERTURA 
È stato considerato un manto di copertura costituito da travi, travicelli, mezzane, coppi. 
• Travi:                             0,30 kN/m2 
• Travicelli:                      0,18 kN/m2 
• Mezzane:                       0,60 kN/m2 
• Coppi:                            0,60 kN/m2 
• Impermeabilizzante:      0,10 kN/m2 
                                Totale g2 = 1,78 kN/m2 
 
3.1.4. Sottotetto 
 
STATO ATTUALE  
Nello stato attuale è presente un controsoffitto che si presume sia in cartongesso con peso 
 
g2 = 0,35 kN/m2 
 
Nello stato di progetto si propone la demolizione di questo a favore della costruzione di un 
sottotetto praticabile. 
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STATO DI PROGETTO 
La struttura del solaio è costituita da travi in acciaio IPE 200, realizzate ad un interasse pari a 1m 
e sormontate da un doppio tavolato in legno massiccio di 7cm collegato alle travi. 
Si riporta di seguito la stratigrafia nella quale non è indicata la distanza fra controsoffitto e travi, 
in quanto andrà stabilito in funzioni delle esigenze impiantistiche. Si impone però, un massimo 
di 40cm per garantire l'altezza utile.  
 
Figura   3.1.4.I   Stratigrafia sottotetto stato di progetto 
 
Peso elementi strutturali riferiti ad una superficie di 1m2: 
 
• IPE 200: 0,224 kN/m2 
 
Peso elementi non strutturali riferiti ad una superficie di 1m2: 
 
• Tavolato legno massiccio:       4,1·0,07 = 0,287 kN/m2 
• Controsoffitto:                         0,125 kN/m2 
• Impianti:                                  0,1 kN/m2 
                                    Totale g2 = 0,513 kN/m2 
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3.1.5. Solaio interpiano 
 
STATO ATTUALE 
 
La struttura allo stato attuale presenta 3 tipi di solaio: 
 
• Solaio in latero-cemento (baustahl) h=21+6cm: travetti passo 60cm, larghezza 15cm. 
Altezza strutturale 21cm +6cm di pavimento-massetto 
g1 = 2,26 kN/m2 
g2 = 1,46 kN/m2 
• Solaio in latero-cemento (baustahl) h=12+6cm: travetti passo 60cm, larghezza 15cm. 
Altezza strutturale 12cm +6cm di pavimento-massetto 
g1 = 1,29 kN/m2 
g2 = 1,46 kN/m2 
• Solaio in varese h=58cm: altezza strutturale si presuppone 37cm più un doppio tavolato 
in laterizio 
g1 = 3,59 kN/m2 
g2 = 2,58 kN/m2 
 
STATO DI PROGETTO 
La struttura del solaio è costituita da travi in acciaio HE 160 A, realizzate ad un interasse pari a 
1m e sormontate da una lamiera grecata utilizzata come cassero a perdere e un getto di 
calcestruzzo armato di completamento di 5cm.  
Si riporta di seguito la stratigrafia, la distanza dal controsoffitto alle travi andrà stabilita in 
funzioni delle esigenze impiantistiche. Eccetto in corrispondenza dei servizi igienici dove si 
impone un massimo di 4cm per garantire un hutile=2,40m nelle scale.    
 
 
Figura   3.1.5.I   Stratigrafia solaio interpiano stato di progetto 
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Peso elementi strutturali riferiti ad una superficie di 1m2: 
 
• Travi:                                   0,304 kN/m2 
• Soletta:                                 0,883 kN/m2 
• Lamiera grecata:                  0,127 kN/m2 
                          Totale g1 = 1,31 kN/m2 
 
Peso elementi non strutturali riferiti ad una superficie di 1m2: 
 
• Massetto:                            0,40 kN/m2 
• Pavimento:                         0,40 kN/m2 
• Intonaco:                            0,40 kN/m2 
• Impianti:                            0,1 kN/m2 
                        Totale g2 = 1,30 kN/m2 
 
3.1.6. Terrazzo 
 
Dal sopralluogo fatto si è riscontrato che il terrazzo è stato realizzato con una soletta piena in 
cemento armato che si suppone essere di 20cm. 
g1 = 5,00 kN/m2 
 
3.1.7. Scale e ascensore 
 
Lo schema statico della scala è di soletta rampante in calcestruzzo armato. 
g1s = 3,75 kN/m2 
g2s = 2,53 kN/m2 
 
STATO ATTUALE 
Nello stato attuale è presente una scala mobile il cui peso è stato stimato sulla base dei consueti 
pesi di scale mobili comuni: 
Ptot=66kN 
Reazioni sui vincoli rispettivamente di sommità e di base R1=57kN R2=51kN 
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STATO DI PROGETTO 
Nello stato di progetto è stata tolta la scala mobile e sono stati inseriti una scala antincendio e un 
ascensore per garantire l'abbattimento delle barriere architettoniche. I pesi di tali elementi non 
sono stati valutati in quanto non sono stati oggetto di progettazione, ma soprattutto non sono stati 
implementati nel modello di calcolo in quanto dotati di giunto sismico di 5cm.  
Tale giunto sismico è stato valutato in accordo con il §7.2.2 NTC2008[1] "[…] 
la distanza tra due punti che si fronteggiano non può essere inferiore ad 1/100 della quota dei 
punti considerati misurata dal piano di fondazione, moltiplicata per ag·S /0,5g ≤ 1. 
Qualora non si eseguano calcoli specifici, lo spostamento massimo di una costruzione non 
isolata alla base, può essere stimato in 1/100 dell’altezza della costruzione moltiplicata per 
ag·S/0,5g".  
 
3.2. Carichi variabili 
 
I carichi variabili comprendono i carichi legati alla destinazione d’uso dell’opera. 
 
STATO ATTUALE 
Per i carichi variabili si è considerato i carichi reperibili nella letteratura dell'epoca: 
• Copertura: carichi verticali uniformemente distribuiti qk:1,00-1,50 kN/m2 
• Emporio: carichi verticali uniformemente distribuiti qk:4,00-5,00 kN/m2 
• Balconi e scale carichi verticali uniformemente distribuiti qk: 4,00-5,00 kN/m2 
Fonte: "Tecnologie dell'architettura"[III] 
 
STATO DI PROGETTO 
In accordo con quanto esposto al §3.1.4 NTC2008[1] per le diverse parti della struttura si è fatto 
riferimento ai seguenti carichi variabili: 
• Copertura (Categoria H1 – Coperture e sottotetti): carichi verticali uniformemente 
distribuiti qk: 0,50 kN/m2 
•
 Solaio di interpiano, balconi e scale (Categoria C2 – Ambienti suscettibili di affollamento 
– Balconi, ballatoi e scale comuni, sale convegni, cinema, teatri, chiese, tribune con posti 
fissi): carichi verticali uniformemente distribuiti qk: 4,00 kN/m2 
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3.3. Azione sismica 
 
Sulla base di quanto esposto al §3.2.3.1 NTC2008[1], l'azione sismica é caratterizzata da 3 
componenti traslazionali, due orizzontali contrassegnate da X ed Y ed una verticale 
contrassegnata da Z, da considerare tra di loro indipendenti.[…]  
 
Le componenti possono essere descritte, in funzione del tipo di analisi adottata, mediante una 
delle seguenti rappresentazioni: 
• accelerazione massima attesa in superficie; 
• accelerazione massima e relativo spettro di risposta attesi in superficie; 
• accelerogramma. 
Le due componenti ortogonali indipendenti che descrivono il moto orizzontale sono 
caratterizzate dallo stesso spettro di risposta o dalle due componenti accelerometriche 
orizzontali del moto sismico. 
La componente che descrive il moto verticale è caratterizzata dal suo spettro di risposta o dalla 
componente accelerometrica verticale. 
In relazione a quanto disposto nel § 7.2.1 NTC2008, "la componente verticale deve essere 
considerata solo in presenza di elementi pressoché orizzontali con luce superiore a 20 m, 
elementi precompressi (con l’esclusione di solaio di luce inferiore a 8 m), elementi a mensola di 
luce superiore a 4 m, strutture di tipo spingente, pilastri in falso, edifici con piani sospesi, ponti, 
costruzioni con isolamento e purché il sito nel quale la costruzione sorge non ricada in zona 3 o 
4".  
 
La valutazione dell’azione sismica è stata effettuata mediante l’impiego degli spettri di risposta 
attesi in superficie con riferimento alle sole componenti orizzontali del moto. 
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3.3.1. Pericolosità sismica di base 
 
La pericolosità sismica di base definisce, generalmente in maniera probabilistica, i valori di 
parametri corrispondenti a prefissate probabilità di eccedenza, per una certa regione e in un 
determinato periodo di tempo. Tali parametri descrivono lo scuotimento prodotto dal terremoto 
in condizioni di suolo rigido e senza irregolarità morfologiche (terremoto di riferimento).  
 
Le azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il rispetto dei diversi stati limite 
considerati, si definiscono a partire dalla “pericolosità sismica di base” del sito di costruzione. 
Essa costituisce l’elemento di conoscenza primario per la determinazione delle azioni sismiche. 
La pericolosità sismica è definita in termini di: 
• accelerazione orizzontale massima attesa ag in condizioni di campo libero su sito di 
riferimento rigido con superficie topografica orizzontale (di categoria A); 
• ordinate dello spettro di risposta elastico in accelerazione ad essa corrispondente Se(T), 
con riferimento a prefissate probabilità di eccedenza PVR,  nel periodo di riferimento VR; 
Ai fini delle NTC2008 le forme spettrali sono definite, per ciascuna delle probabilità di 
superamento nel periodo di riferimento PVR, a partire dai valori dei seguenti parametri su sito di 
riferimento rigido orizzontale: 
ag       accelerazione orizzontale massima al sito; 
Fo          valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione orizzontale; 
T
 C
*
   periodo di inizio del tratto a velocità costante dello spettro in accelerazione orizzontale. 
§3.2 NTC2008[1] 
 
Quindi nota la probabilità di eccedenza PVR nel periodo di riferimento VR è possibile valutare il 
periodo di ritorno dell'azione sismica TR come: 
TR=-
VRln1-PVR	   
Nello specifico per lo stato limite di salvaguardia della vita, considerando una PVR=10% e un 
VR=75anni, si ha TR=712anni 
 
L'azione sismica è stata inserita direttamente dal programma, specificando i parametri necessari 
alla definizione dello spettro. 
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Per il sito in oggetto i parametri corrispondenti sono riportati nel prospetto seguente: 
 
Stati Limite PVR  [%] 
TR 
[anni] 
ag  
[g] Fo 
TC* 
[sec] 
SLO 81 45 0,045 2,495 0,229 
SLD 63 75 0,057 2,501 0,245 
SLV 10 712 0,144 2,467 0,270 
SLC 5 1462 0,180 2,503 0,274 
Figura   3.3.1.I   Parametri su sito di riferimento rigido orizzontale 
 
3.3.2. Spettri di risposta 
 
Noti i parametri ag, F0 e Tc* relativi alla pericolosità sismica di base, l’azione sismica, ed in 
particolare gli spettri di risposta elastici, vengono definiti in funzione del periodo di ritorno TR 
della costruzione. Lo spettro di risposta elastico in accelerazione è espresso da una forma 
spettrale (spettro normalizzato) riferita ad uno smorzamento convenzionale del 5% moltiplicata 
per il valore della accelerazione orizzontale massima ag su sito di riferimento rigido orizzontale. 
Sia la forma spettrale che il valore di ag variano al variare della probabilità di superamento nel 
periodo di riferimento PVR. 
 
In accordo con quanto esposto al §3.2.3.2.1 NTC2008[1], quale che sia la probabilità di 
superamento nel periodo di ritorno PVR considerata, lo spettro di risposta elastico della 
componente orizzontale è definito dalle seguenti equazioni: 
 
0 ≤ T < TB                                    Se
T=	ag	S		η		Fo  TTB + 1η		Fo 1	- T	TB 
TB ≤ T < TC                                
 Se
T=	ag· 	S· 	η	· 	Fo 
TC ≤ T < TD                                Se
T=	ag· 	S	· 	η	· 	Fo	· TCT 
TD ≤ T                                             Se
T=	ag	· 	S	· 	η	· 	Fo· TCTDT2  
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Nelle quali T e Se sono, rispettivamente, periodo di vibrazione ed accelerazione spettrale 
orizzontale. Inoltre: 
 
S             coefficiente che tiene conto della categoria del sottosuolo e delle condizioni 
               topografiche mediante la relazione seguente: 
S = SS·ST 
               essendo SS il coefficiente di amplificazione stratigrafica e ST il coefficiente di    
               amplificazione topografica; Si riportano le tabelle di normativa NTC2008[1] 
 
 
Tabella   3.2.V   Espressioni di SS e di CC 
 
 
Tabella   3.2.VI   Valori massimi del coefficiente di amplificazione topografica ST 
 
η             fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di smorzamento viscosi  
               convenzionali ξ diversi dal 5%, mediante la relazione 
η =10/(5+ξ)≥0,55 
                dove ξ (espresso in percentuale) è valutato sulla base di materiali, tipologia    
                strutturale e terreno di fondazione; 
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Fo            fattore che quantifica l’amplificazione spettrale massima, su sito di riferimento  
                rigido orizzontale, ed ha valore minimo pari a 2,2; 
 
TC            periodo corrispondente all’inizio del tratto a velocità costante dello spettro, dato da 
TC = CC ·TC*                 
                dove TC* è definito al § 3.3.1 della presente relazione e CC è un coefficiente 
                funzione della categoria di sottosuolo (vedi Tab. 3.2.V); 
 
TB            periodo corrispondente all’inizio del tratto dello spettro ad accelerazione costante, 
TB = TC /3 
 
TD             periodo corrispondente all’inizio del tratto a spostamento costante dello spettro,   
                 espresso in secondi mediante la relazione: 
TD=	4,0	· 	 agg +	1,6 
 
Stati Limite TR [anni] S 
TB 
[sec] 
TC 
[sec] 
TD 
[sec] 
SLO 45 1,200 0,113 0,338 1,780 
SLD 75 1,200 0,119 0,357 1,828 
SLV 712 1,200 0,129 0,386 2,176 
SLC 1462 1,200 0,130 0,390 2,320 
Figura   3.3.2.I   Parametri su sito in oggetto 
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Figura   3.3.2.I   Spettro elastico SLV 
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3.4. Azione del vento 
 
In conformità al §3.3.1 NTC2008[1], il vento, la cui direzione si considera generalmente 
orizzontale, esercita sulle costruzioni azioni che variano nel tempo e nello spazio provocando, in 
generale, effetti dinamici. 
Per le costruzioni usuali tali azioni sono convenzionalmente ricondotte alle azioni statiche 
equivalenti definite al §3.3.3 NTC2008 [1] […]; le azioni statiche del vento sono costituite da 
pressioni e depressioni agenti normalmente alle superfici, sia esterne che interne, degli elementi 
che compongono la costruzione. 
L’azione del vento sul singolo elemento viene determinata considerando la combinazione più 
gravosa della pressione agente sulla superficie esterna e della pressione agente sulla superficie 
interna dell’elemento.[…] 
L’azione d’insieme esercitata dal vento su una costruzione è data dalla risultante delle azioni sui 
singoli elementi, considerando come direzione del vento, quella corrispondente ad uno degli assi 
principali della pianta della costruzione. 
 
Come esposto al §3.3.4 NTC2008[1], la pressione del vento è pari a: 
 
p = qb· ce· cp· cd 
dove 
qb        pressione cinetica di riferimento; 
ce        coefficiente di esposizione; 
cp        coefficiente di forma (o coefficiente aerodinamico), funzione della tipologia e della 
           geometria della costruzione e del suo orientamento rispetto alla direzione del vento. Il    
           suo valore può essere ricavato da dati suffragati da opportuna documentazione o da    
            prove sperimentali in galleria del vento; 
cd        coefficiente dinamico con cui si tiene conto degli effetti riduttivi associati alla non 
           contemporaneità delle massime pressioni locali e degli effetti amplificativi dovuti alle 
           vibrazioni strutturali.  
In particolare: 
p = 0,74 kN/m2 per elementi sottovento; 
p = 1,23 kN/m2 per elementi sopravento. 
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PRESSIONE CINETICA DI RIFERIMENTO 
 
La pressione cinetica di riferimento qb (in N/m²) è data dall’espressione (§3.3.6 NTC2008[1]) 
 
qb	=	 12 ·	ρ	·	vb2	
dove: 
vb          velocità di riferimento del vento (in m/s); 
ρ           densità dell’aria assunta convenzionalmente costante e pari a 1,25 kg/m3. 
 
La velocità di riferimento del vento vb è definita al §3.3.2 NTC2008[1], ed è il valore 
caratteristico della velocità
 
del vento a 10 m dal suolo su un terreno di categoria di esposizione 
II (vedi Tab. 3.3.II NTC2008[1]), mediata su 10 minuti e riferita ad un periodo di ritorno di 50 
anni. 
In mancanza di specifiche ed adeguate indagini statistiche vb è data dall’espressione: 
 
vb = vb,0           per  as ≤ a0 
vb = vb,0 + ka (as – a0)       per a0 < as ≤ 1500 m 
dove: 
vb,0, a0, ka          parametri forniti nella Tab.3.3.I e legati alla regione in cui sorge la  
                         costruzione in esame, in funzione delle zone definite in Fig.3.3.1; 
as                       l’altitudine sul livello del mare (in m) del sito ove sorge la costruzione 
 
 
Tabella   3.3.I   Valori dei parametri vb,0, a0, ka 
Capitolo 3:      Analisi dei carichi 
Pagina | 73  
 
 
 
Figura   3.3.1   Mappa delle zone in cui è suddiviso il territorio italiano 
 
Nello specifico qb = 0,455 kN/m2. 
 
COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE 
 
Il coefficiente di esposizione ce dipende dall’altezza z sul suolo del punto considerato, dalla 
topografia del terreno, e dalla categoria di esposizione del sito ove sorge la costruzione.  
In assenza di analisi specifiche che tengano in conto la direzione di provenienza del vento e 
l’effettiva scabrezza e topografia del terreno che circonda la costruzione, per altezze sul suolo 
non maggiori di z = 200 m, esso è dato dalla formula: 
 
ce(z) = kr2ct ln(z/z0)[7+ct ln(z/z0)]         per z ≥ zmin 
 
ce(z) = ce(zmin)                                        per z < zmin 
dove 
kr , z0 , zmin sono assegnati in Tab. 3.3.II NTC2008[1] in funzione della categoria di esposizione 
del sito ove sorge la costruzione; 
ct è il coefficiente di topografia. 
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Tabella   3.3.II   Parametri per la definizione del coefficiente di esposizione 
 
In mancanza di analisi specifiche, la categoria di esposizione è assegnata nella Fig.3.3.2 
NTC2008[1]  in funzione della posizione geografica del sito ove sorge la costruzione e della 
classe di rugosità del terreno definita in Tab. 3.3.III NTC2008[1]. Nelle fasce entro i 40 km dalla 
costa delle zone 1, 2, 3, 4, 5 e 6, la categoria di esposizione è indipendente dall’altitudine del 
sito. 
 
Il coefficiente di topografia ct è posto generalmente pari a 1, sia per le zone pianeggianti sia per 
quelle ondulate, collinose e montane.  
 
Tabella   3.3.III   Classi di rugosità del terreno 
 
 
 
 
  
Figura   3.3.
 
In particolare utilizzando la formula per z 
di esposizione; per semplicità è stato considerato uniforme dal piede alla sommità della 
costruzione e valutato con l'altezza z
 
Figura   3.
Capitolo 3:     
2  Definizioni delle categorie di esposizione
≥ zmin si è ottenuto il seguente valore del coefficiente 
 = 8,90m; ce=2,71. 
4.I  Distanza dal fabbricato in esame dal mare
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COEFFICIENTE DI FORMA 
 
Come al §C3.3.10 Circ..617/2009[2] per il coefficiente di forma si assumono i valori riportati ai 
punti seguenti, con l’avvertenza che si intendono positive le pressioni dirette verso l’interno delle 
costruzioni. 
Per la valutazione della pressione esterna si assumerà (vedere figura C3.3.2 ed esprimere α in 
gradi): 
• per elementi sopravento (cioè direttamente investiti dal vento), con inclinazione 
sull’orizzontale α ≥ 60°, cpe = + 0,8 
• per elementi sopravento, con inclinazione sull’orizzontale 20° < α < 60°,  
cpe = +0,03α - 1 
• per elementi sopravento, con inclinazione sull’orizzontale 0° ≤ α ≤ 20° e per elementi 
sottovento (intendendo come tali quelli non direttamente investiti dal vento o quelli 
investiti da vento radente) cpe = - 0,4 
 
Per le pareti laterali è stato assunto un coefficiente di forma esterno cpe=+0,8 per gli elementi 
sopravento e cpe=-0,4 per gli elementi sottovento. 
 
 
Figura   C3.3.2  Valori assunti dal Cpe al variare di α 
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Per la valutazione della pressione interna si assumerà (vedere figura C3.3.3 e scegliere il segno 
che dà luogo alla combinazione più sfavorevole): 
 
• per costruzioni che hanno (o possono anche avere in condizioni eccezionali) una parete 
con aperture di superficie minore di 1/3 di quella totale: cpi = ± 0,2 
• per costruzioni che hanno (o possono anche avere in condizioni eccezionali) una parete 
con aperture di superficie non minore di 1/3 di quella totale: cpi = + 0,8 quando la 
parete aperta è sopravento, cpi = - 0,5 quando la parete aperta è sottovento o parallela 
al vento; 
• per costruzioni che presentano su due pareti opposte, normali alla direzione del vento, 
aperture di superficie non minore di 1/3 di quella totale: cpe + cpi = ± 1,2 per gli 
elementi normali alla direzione del vento, cpi = ± 0,2 per i rimanenti elementi. 
 
 
Figura   C3.3.3  Coefficienti di forma per gli edifici 
 
COEFFICIENTE DINAMICO 
 
Il coefficiente dinamico tiene in conto degli effetti riduttivi associati alla non contemporaneità 
delle massime pressioni locali e degli effetti amplificativi dovuti alla risposta dinamica della 
struttura. Esso può essere assunto cautelativamente pari ad 1 nelle costruzioni di tipologia 
ricorrente, quali gli edifici di forma regolare non eccedenti 80 m di altezza ed i capannoni 
industriali, oppure può essere determinato mediante analisi specifiche o facendo riferimento a 
dati di comprovata affidabilità.§3.3.8 NTC2008[1] 
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3.5. Azione della neve 
 
Il carico provocato dalla neve sulle coperture viene valutato mediante la seguente espressione: 
qs = µi · qsk · CE · Ct  
dove: 
qs            carico neve sulla copertura; 
µi            coefficiente di forma della copertura; 
qsk           valore caratteristico di riferimento del carico neve al suolo [kN/m2], per un periodo   
               di  ritorno di 50 anni;               
CE           coefficiente di esposizione; 
Ct            coefficiente termico. 
 
Si ipotizza che il carico agisca in direzione verticale e lo si riferisce alla proiezione orizzontale 
della superficie della copertura.§3.4.1 NTC2008[1]. 
In particolare: 
qs = 0,48 kN/m2 
Questo valore è stato ottenuto utilizzando gli opportuni coefficienti riportati in dettaglio in 
seguito 
 
VALORE CARATTERISTICO DEL CARICO NEVE AL SUOLO 
 
In riferimento al §3.4.2 NTC2008[1], il carico neve al suolo dipende dalle condizioni locali di 
clima e di esposizione, considerata la variabilità delle precipitazioni nevose da zona a zona. 
L’altitudine di riferimento as è la quota del suolo sul livello del mare nel sito di realizzazione 
dell’edificio. I valori caratteristici minimi del carico della neve al suolo sono riportati in 
funzione delle diverse zone: zona I alpina, zona I mediterranea, zona II, zona III . 
Essendo l'edificio in provincia di Livorno si trova in zona III: 
qsk=0,60 kN/m2                              as ≤ 200m 
 
qsk=0,51[1+(as/481)2] kN/m2          as > 200m 
 
Nello specifico Rosignano Solvay si trova ad un'altitudine di 10m s.l.m. quindi  risulta  
qsk = 0,60 kN/m2 
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COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE 
 
Il coefficiente di esposizione CE può essere utilizzato per modificare il valore del carico neve in 
copertura in funzione delle caratteristiche specifiche dell’area in cui sorge l’opera. Valori 
consigliati del coefficiente di esposizione per diverse classi di topografia sono forniti in Tab. 
3.4.I NTC2008. Se non diversamente indicato, si assumerà CE = 1. §3.4.3 NTC2008[1] 
 
COEFFICIENTE TERMICO 
 
Il coefficiente termico può essere utilizzato per tener conto della riduzione del carico neve a 
causa dello scioglimento della stessa, causata dalla perdita di calore della costruzione.  
Tale coefficiente tiene conto delle proprietà di isolamento termico del materiale utilizzato in 
copertura. In assenza di uno specifico e documentato studio, deve essere utilizzato Ct = 1. 
§3.4.4 NTC2008[1] 
 
COEFFICIENTE DI FORMA PER LE COPERTURE 
 
Sono stati usati i coefficienti di forma per il carico neve contenuti nel §3.4.5.1 NTC2008[1], dove 
vengono indicati i relativi valori nominali essendo α, espresso in gradi sessagesimali, l’angolo 
formato dalla falda con l’orizzontale. 
I valori del coefficiente di forma µ1, riportati in Tab. 3.4.II si riferiscono alle coperture ad una o 
due falde. 
 
 
Tabella   3.4.II  Valori del coefficiente di forma 
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3.6. Aggregati edilizi 
 
Un aggregato edilizio è costituito da un insieme di parti che sono il risultato di una genesi 
articolata e non unitaria, dovuta a molteplici fattori (sequenza costruttiva, cambio di materiali, 
mutate esigenze, avvicendarsi dei proprietari, etc.). Nell’analisi di un edificio facente parte di un 
aggregato edilizio occorre tenere conto perciò delle possibili interazioni derivanti dalla 
contiguità strutturale con gli edifici adiacenti, connessi o in aderenza ad esso. […]  Tra le 
interazioni strutturali con gli edifici adiacenti si dovranno considerare: carichi (sia verticali che 
orizzontali, in presenza di sisma) provenienti da solai o da pareti adiacenti. 
[…] §C8A.3 Circ.617/2009[2] 
 
La presenza dell'edificio adiacente può essere tenuta in conto considerando le masse e /o i carichi 
in comune. In particolare, per considerare l'interazione fra i due edifici sono state seguite due 
strade, la cui scelta è stata dettata dalla valutazione dell'orditura dei solai per la parete in comune 
e del conseguente scarico sulla parete. 
 
1) Per gli edifici dotati di pareti in comune, sulle quali gravano entrambi i solai delle 
strutture (ad esempio perché  l'orditura è la stessa tra le due campate), l'interazione è stata 
considerata applicando i carichi lineari uniformemente distribuiti derivanti dalla campata 
di solaio dell'edificio adiacente, valutati in base alle aree di influenza. 
 
2) Per gli edifici dotati di pareti in comune, sulle quali  i solai non sono orditi allo stesso 
modo e quindi non scaricano sulla stessa parete, l'interazione è stata valutata solo in 
termini di masse nelle direzioni X,Y. Le masse sono state calcolate in base alle aree di 
influenza, dividendo poi i carichi ottenuti per l'accelerazione di gravità per averli in 
termini di masse.  
 
Quindi , nel caso 1 è stato considerato sia il carico effettivamente scaricato sulla parete in 
comune, sia la relativa massa utilizzata per il calcolo della conseguente azione sismica. Per il 
caso 2, non essendoci carichi che gravano direttamente sulla parete in comune sono state 
considerate solo come masse per valutare la relativa azione sismica.  
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Figura   3.6.I  Aggregati edilizi Foto:Google Maps 
 
Come si evince dalla figura sono stati rilevati tre aggregati edilizi: 
 
1. Via del Popolo: abitazione 2 piani fuori terra. Per la valutazione di questo aggregato è 
stato fatto uso della documentazione reperita negli archivi ed esposta al §1.1 della 
presente tesi. Si è considerato come carico al primo piano, mentre al secondo solo come 
massa. 
2. Via Tripoli: abitazione 2 piani fuori terra. Si è considerato come carico al primo piano, 
mentre al secondo solo come massa. 
3. Via F.Corridoni: abitazione 1 piano fuori terra. Si è considerato come massa. 
 
Per il calcolo dei pesi non potendo indagare sulle effettive tipologie edilizie, si è ritenuto 
plausibile fare queste considerazioni: 
• solai e coperture degli aggregati 1 e 2 analoghi ai solai dell'edificio oggetto di studio; 
• copertura aggregato 3 in latero-cemento. 
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Nello specifico si riportano i pesi e le masse considerate separate fra primo e secondo piano. 
 
PRIMO PIANO 
 
1. Via del Popolo:        G1 = 4,52kN/m 
                                 G2 = 2,92kN/m 
                                 Qk = 4,00kN/m 
 
2. Via Tripoli:              G1 = 3,95kN/m 
                                 G2 = 2,55kN/m 
                                 Qk = 3,50kN/m 
 
3. Via F.Corridoni:       G1 = 1200kg 
                                 G2 = 1440kg 
SECONDO PIANO 
 
1. Via del Popolo:        G1 = 250kg 
                                 G2 = 2560kg 
 
2. Via Tripoli:              G1 = 600kg 
                                 G2 = 4100 kg
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4. TIPOLOGIA DI INTERVENTO 
 
L'attuale normativa distingue tre tipologie di intervento §8.4 NTC2008[1]  
• interventi di adeguamento atti a conseguire i livelli di sicurezza previsti dalle presenti 
norme; 
• interventi di miglioramento atti ad aumentare la sicurezza strutturale esistente, pur senza 
necessariamente raggiungere i livelli richiesti dalle presenti norme; 
• riparazioni o interventi locali che interessino elementi isolati, e che comunque comportino 
un miglioramento delle condizioni di sicurezza preesistenti. 
Gli interventi di adeguamento e miglioramento devono essere sottoposti a collaudo statico. 
 
Prima di procedere nell'analizzare nel dettaglio le diverse tipologia di intervento, si ritiene opportuno 
specificare cosa si intende per valutazione di sicurezza. §C8.3 Circ.617/2009[2] 
Per valutazione della sicurezza si intende un procedimento quantitativo volto a: 
• stabilire se una struttura esistente è in grado o meno di resistere alle combinazioni delle 
azioni di progetto contenute nelle NTC, oppure 
• a determinare l’entità massima delle azioni, considerate nelle combinazioni di progetto 
previste, che la struttura è capace di sostenere con i margini di sicurezza richiesti dalle 
NTC, definiti dai coefficienti parziali di sicurezza sulle azioni e sui materiali. 
 
§8.3 NTC2008[1]La valutazione della sicurezza deve permettere di stabilire se: 
• l’uso della costruzione possa continuare senza interventi; 
• l’uso debba essere modificato (declassamento, cambio di destinazione e/o imposizione di 
limitazioni e/o cautele nell’uso); 
• sia necessario procedere ad aumentare o ripristinare la capacità portante. 
 
Si procede quindi a riportare le diverse tipologie di interventi, la cui appartenenza alla diversa 
categoria è dettata dalle scelte ed esigenze del progettista. 
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4.1.    Intervento di adeguamento 
 
È fatto obbligo di procedere alla valutazione della sicurezza e, qualora necessario, 
all’adeguamento della costruzione, a chiunque intenda: 
a) sopraelevare la costruzione; 
b) ampliare la costruzione mediante opere strutturalmente connesse alla costruzione; 
c) apportare variazioni di classe e/o di destinazione d’uso che comportino incrementi dei 
carichi globali in fondazione superiori al 10%; resta comunque fermo l’obbligo di 
procedere alla verifica locale delle singole parti e/o elementi della struttura, anche se 
interessano porzioni limitate della costruzione; 
d) effettuare interventi strutturali volti a trasformare la costruzione mediante un insieme 
sistematico di opere che portino ad un organismo edilizio diverso dal precedente. 
 
In ogni caso, il progetto dovrà essere riferito all’intera costruzione e dovrà riportare le verifiche 
dell’intera struttura post-intervento. 
Una variazione dell’altezza dell’edificio, per la realizzazione di cordoli sommitali, sempre che 
resti immutato il numero di piani, non è considerata sopraelevazione o ampliamento, ai sensi dei 
punti a) e b). In tal caso non è necessario procedere all’adeguamento, salvo che non ricorrano le 
condizioni di cui ai precedenti punti c) o d). §8.4.1 NTC2008[1] 
 
La valutazione della sicurezza, nel caso di intervento di adeguamento, è finalizzata a stabilire se 
la struttura, a seguito dell’intervento, è in grado di resistere alle combinazioni delle azioni di 
progetto contenute nelle NTC, con il grado di sicurezza richiesto dalle stesse. Non è, in generale, 
necessario il soddisfacimento delle prescrizioni sui dettagli costruttivi (per esempio armatura 
minima, passo delle staffe, dimensioni minime di travi e pilastri, ecc.) valide per le costruzioni 
nuove, purché il Progettista dimostri che siano garantite comunque le prestazioni in termini di 
resistenza, duttilità e deformabilità previste per i vari stati limite. §8.4.1 Circ.617/2009[2] 
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4.2.    Intervento di miglioramento 
 
§C8.4.2 Circ.617/2009[2] In generale ricadono in questa categoria tutti gli interventi che, non 
rientrando nella categoria dell’adeguamento, fanno variare significativamente la rigidezza, la 
resistenza e/o la duttilità dei singoli elementi o parti strutturali e/o introducono nuovi elementi 
strutturali, così che il comportamento strutturale locale o globale, particolarmente rispetto alle 
azioni sismiche, ne sia significativamente modificato. Ovviamente la variazione dovrà avvenire 
in senso migliorativo, ad esempio impegnando maggiormente gli elementi più resistenti, 
riducendo le irregolarità in pianta e in elevazione, trasformando i meccanismi di collasso da 
fragili a duttili. 
 
Il progetto e la valutazione della sicurezza dovranno essere estesi a tutte le parti della struttura 
potenzialmente interessate da modifiche di comportamento, nonché alla struttura nel suo 
insieme. §8.4.2 NTC2008[1] Inoltre, la valutazione di sicurezza deve riguardare anche i possibili 
meccanismi locali, come specificato nella Circolare.  
 
4.3.    Riparazione o intervento locale 
 
Rientrano in questa tipologia tutti gli interventi di riparazione, rafforzamento o sostituzione di 
singoli elementi strutturali (travi, architravi, porzioni di solaio, pilastri, pannelli murari) o parti 
di essi, non adeguati alla funzione strutturale che debbono svolgere, a condizione che 
l’intervento non cambi significativamente il comportamento globale della struttura, soprattutto 
ai fini della resistenza alle azioni sismiche, a causa di una variazione non trascurabile di 
rigidezza o di peso. 
Può rientrare in questa categoria anche la sostituzione di coperture e solai, solo a condizione 
che ciò non comporti una variazione significativa di rigidezza nel proprio piano, importante ai 
fini della ridistribuzione di forze orizzontali, né un aumento dei carichi verticali statici. 
Interventi di ripristino o rinforzo delle connessioni tra elementi strutturali diversi (ad esempio 
tra pareti murarie, tra pareti e travi o solai, anche attraverso l’introduzione di catene/tiranti) 
ricadono in questa categoria, in quanto comunque migliorano anche il comportamento globale 
della struttura, particolarmente rispetto alle azioni sismiche. 
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Infine, interventi di variazione della configurazione di un elemento strutturale, attraverso la sua 
sostituzione o un rafforzamento localizzato (ad esempio l’apertura di un vano in una parete 
muraria, accompagnata da opportuni rinforzi) possono rientrare in questa categoria solo a 
condizione che si dimostri che la rigidezza dell’elemento variato non cambi significativamente e 
che la resistenza e la capacità di deformazione, anche in campo plastico, non peggiorino ai fini 
del comportamento rispetto alle azioni orizzontali. §C8.4.3 Circ.617/2009[2] 
 
4.4.    Tipo di intervento 
 
Per la costruzione in esame è stato effettuato un intervento di miglioramento in quanto non si 
rientra nelle condizioni di adeguamento. In particolare si analizzano le singole prescrizioni per 
l'adeguamento riportate nel §4.1 della presente tesi 
 
a) sopraelevare la costruzione;  
b) ampliare la costruzione mediante opere strutturalmente connesse alla costruzione; 
 
La costruzione non viene né sopraelevata né ampliata.  
 
c) apportare variazioni di classe e/o di destinazione d’uso che comportino incrementi dei 
carichi globali in fondazione superiori al 10%; resta comunque fermo l’obbligo di 
procedere alla verifica locale delle singole parti e/o elementi della struttura, anche se 
interessano porzioni limitate della costruzione; 
 
La costruzione subisce una variazione di destinazione d'uso: nasce come un edificio uso 
commerciale, poi passa a destinazione biblioteca, la quale, però, non è stata considerata in 
quanto è stata utilizzata per questa funzione per poco tempo. La nuova destinazione d'uso è sala 
convegni. Tuttavia, nonostante la sostituzione del solaio e l'introduzione del nuovo solaio di 
sottotetto non sono stati aumentati i carichi in fondazione del 10%, anzi sono stati ridotti. Si 
riporta il calcolo dei soli pesi che vengono modificati. Come già specificato nei paragrafi 
precedenti, il carico variabile dovuto alla destinazione d'uso non cambia perché per entrambe si 
considera 4,00kN/m2.  
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PESI RIMOSSI STATO ATTUALE 
Elemento rimosso Peso 
 [kN/m2] 
Area 
 [m2] 
Ptot 
[kN] 
Solaio Baustahl 21+6cm 3,72 82,59 307 
Solaio Baustahl 12+6cm 2,75 103,03 283 
Solaio Varese 6,17 172,86 1066 
Divisorio  3,6 kN/m 14,24m 51 
Divisori bagni 1,6 11,83 19 
Controsoffitto 0,35 385,85 135 
Scala mobile - - 33 
 Totale 1894 
 
PESI NUOVI STATO DI PROGETTO 
Elemento nuovo Peso 
 [kN/m2] 
Area 
 [m2] 
Ptot 
[kN] 
Solaio acciaio-cls  3,01 337,28 1015 
Muratura nuova - - 197 
Chiusura 3 porte + finestra  
+ porta-finestra - - 95 
Controsoffitto 0,74 385,85 285 
 Totale 1592 
 
d) effettuare interventi strutturali volti a trasformare la costruzione mediante un insieme 
sistematico di opere che portino ad un organismo edilizio diverso dal precedente. 
 
Nonostante l'introduzione di 6 colonne in acciaio per ridurre la luce del solaio, non si ritiene di 
ricadere in questa prescrizione. Infatti, le colonne sono state modellate e progettate come bielle 
perciò non prendono nessuna aliquota dell'azione sismica. Qualora i collegamenti in sommità e 
in fondazione non rispecchiassero le caratteristiche di cerniera perfetta, viste le rigidezze in 
gioco è possibile affermare che l'aliquota presa da queste colonne sia irrisoria in confronto a 
quella presa dai pannelli murari.  
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Figura   4.4.I  Stato attuale e stato di progetto 
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4.5.    Indicatore di rischio sismico 
 
Il rischio sismico è determinato sulla base della combinazione della pericolosità, della  
vulnerabilità e dell’esposizione.  
 
La pericolosità sismica di un territorio è rappresentata dalla frequenza e dalla forza dei terremoti 
che lo interessano, ovvero dalla sua sismicità. Viene definita come la probabilità che in una 
determinata area ed in un certo intervallo di tempo si verifichi un terremoto che superi una certa 
soglia (es. di accelerazioni di picco PGA). A parità di intervallo di tempo considerato, la 
pericolosità sismica è tanto più elevata quanto più probabile è il verificarsi di un terremoto con 
determinate caratteristiche. La pericolosità sismica di base definisce, generalmente in maniera 
probabilistica, i valori di parametri (accelerazioni) corrispondenti a prefissate probabilità di 
eccedenza, per una certa regione e in un determinato periodo di tempo. Tali parametri descrivono 
lo scuotimento prodotto dal terremoto. In Italia, infatti, si assume come pericolosità sismica di 
riferimento, il valore dell'accelerazione orizzontale su suolo rigido (categoria A) che ha una 
probabilità di superamento del 10% in 50 anni ovvero un periodo di ritorno di 475 anni. 
 
Figura   4.8.I  Mappa di pericolosità sismica di riferimento  
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Sulla base di questo valore nel 2003 è stata fatta una nuova classificazione sismica del territorio.  
L' O.P.C.M 3274/2003[10] detta i principi generali sulla base dei quali le Regioni, a cui lo Stato ha 
delegato l’adozione della classificazione sismica del territorio, hanno compilato l’elenco dei 
comuni con la relativa attribuzione ad una delle quattro zone, a pericolosità decrescente, nelle 
quali è stato riclassificato il territorio nazionale. 
Zona 1 - E’ la zona più pericolosa. Possono verificarsi fortissimi terremoti. 
Zona 2 - In questa zona possono verificarsi forti terremoti. 
Zona 3 - In questa zona possono verificarsi forti terremoti ma rari. 
Zona 4 - E’ la zona meno pericolosa. I terremoti sono rari. 
Di fatto, sparisce il territorio “non classificato”, e viene introdotta la zona 4, nella quale è facoltà 
delle Regioni prescrivere l’obbligo della progettazione antisismica.  
Un aggiornamento dello studio di pericolosità di riferimento nazionale, allegato all’OPCM 
3519/2006[11], ha fornito alle Regioni uno strumento aggiornato per la classificazione del proprio 
territorio, introducendo degli intervalli di accelerazione ag, con probabilità di superamento pari al 
10% in 50 anni, da attribuire alle 4 zone sismiche. 
Zona 1  ag  > 0.25 
Zona 2  0.15 < ag ≤ 0.25 
Zona 3  0.05 < ag ≤ 0.15 
Zona 4  ag  ≤ 0.05 
 
La vulnerabilità è definita come la predisposizione di una costruzione ad essere danneggiata in 
seguito al terremoto. Quanto più un edificio è vulnerabile (per tipologia, progettazione 
inadeguata, scadente qualità dei materiali e modalità di costruzione, scarsa manutenzione), tanto 
maggiori saranno le conseguenze. 
 
L'esposizione è definita come la maggiore o minore presenza di beni esposti al rischio, la 
possibilità cioè di subire un danno economico ai beni culturali, o in termini di perdita di vite 
umane. 
 
In definitiva, il rischio sismico rappresenta la misura dei danni attesi in un dato intervallo di 
tempo, in base al tipo di sismicità, di resistenza delle costruzioni e di antropizzazione (natura, 
qualità e quantità dei beni esposti). 
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L'indicatore di rischio consistente nel calcolare il rapporto tra capacità e domanda e costituisce 
il risultato dell'analisi sismica dell'edificio. Può essere espresso sia in termini di PGA che di TR; i 
due valori non sono uguali data la non linearità del legame fra PGA e TR, ma in ogni caso sono 
contemporaneamente maggiori o minori di 1. Per un edificio esistente sottoposto ad 
adeguamento, l'indicatore di rischio deve essere ≥1, in tal caso infatti la struttura ha il livello di 
sicurezza previsto dalle attuali norme. Per un edificio esistente nel caso di miglioramento 
l'indicatore di rischio può essere < 1 e questo caratterizza la sua capacità antisismica. 
Per gli indicatori di rischio in termini di TR può essere richiesta l'espressione con elevamento a 
potenza al coefficiente a=0,41 al fine di ottenere una scala analoga a quella degli indicatori in 
PGA.  
 
È questo il caso della Regione Toscana, nelle Direttive Regionali D.2.9 "Istruzioni tecniche per 
edifici pubblici strategici e rilevanti"[12], nel quale si specifica la procedura da eseguire e che gli 
interventi di miglioramento sismico devono consentire il raggiungimento dell’indicatore di 
rischio superiore a 0,65. 
Da un punto di vista operativo la valutazione della sicurezza consiste nei seguenti tre passaggi: 
1. determinazione della “domanda”, espressa in termini di periodo di ritorno dell’azione 
sismica di riferimento: 
• nel caso di un edificio scolastico o pubblico rilevante (classe d’uso III), la domanda è 
esprimibile nel seguente modo: TR,D=-VR/ln(1-0.1)=9.49*VR=9.49*1.5*50=712 anni; 
2. determinazione della “capacità” sismica dell’edificio, espressa in termini di periodo di 
ritorno (TR,C) dell’azione sismica corrispondente al raggiungimento dello stato limite 
ultimo considerato. 
3. definizione dell’indice di rischio come rapporto tra capacità/domanda  
RCD=!TR,CTR,D"
a = !TR,C
TR,D
"0,41 
 
Imponendo che l’indice di rischio debba raggiungere almeno il valore di 0,65, è possibile 
calcolare il valore della minima capacità sismica che la struttura deve essere in grado di 
sviluppare, in termini di periodo di ritorno. Per cui si ha che:  
TR,C	=	TR,D	·	0,65	 	10,41	=	249 anni 
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5. CRITERI DI CALCOLO 
 
5.1.    Principi fondamentali e stati limite 
 
In accordo con §2.1NTC2008[1] "le opere e le componenti strutturali devono essere progettate, 
eseguite, collaudate e soggette a manutenzione in modo tale da consentirne la prevista 
utilizzazione, in forma economicamente sostenibile e con il livello di sicurezza previsto dalle 
presenti norme. La sicurezza e le prestazioni di un'opera o di una parte di essa devono essere 
valutate in relazione agli stati limite che si possono verificare durante la vita nominale. Stato 
limite è la condizione superata la quale l'opera non soddisfa più le esigenze per la quale è stata 
progettata. In particolare le opere e le varie tipologie strutturali devono possedere i seguenti 
requisiti: 
− sicurezza nei confronti di stati limite ultimi (SLU): capacità di evitare i crolli, perdite di 
equilibrio e dissesti gravi, totali o parziali, che possano compromettere l'incolumità delle 
persone ovvero comportare la perdita di beni, ovvero provocare gravi danni ambientali e 
sociali, ovvero mettere fuori servizio l'opera; 
− sicurezza nei confronti di stati limite di esercizio (SLE): capacità di garantire le 
prestazioni previste per le condizioni di esercizio; 
− robustezza nei confronti di azioni eccezionali: capacità di evitare danni sproporzionati 
rispetto all'entità delle cause innescanti quali incendio, esplosioni, urti. 
 
Il superamento di uno stato limite ultime ha carattere irreversibile e si definisce collasso. 
Il superamento di uno stato limite di esercizio può avere carattere reversibile o irreversibile.[…] 
La durabilità, definita come conservazione delle caratteristiche fisiche e meccaniche dei 
materiali e delle strutture, proprietà essenziale affinché i livelli di sicurezza vengano mantenuti 
durante tutta la vita dell'opera, deve essere garantita attraverso un'opportuna scelta dei 
materiali e un opportuno dimensionamento delle strutture, comprese le eventuali misure di 
protezione e manutenzione" 
Come specificato §2.2.3 NTC2008[1], "le opere strutturali devono essere verificate: 
a) per gli stati limite ultimi che possono presentarsi, in conseguenza alle diverse 
combinazioni delle azioni; 
b) per gli stati limite di esercizio definiti in relazione alle prestazioni attese". 
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In relazione a quanto riportato nel §3.2.1 NTC2008[1], sotto l'effetto delle azioni sismiche deve 
essere garantito il rispetto degli stati limite ultimi e di esercizio individuati riferendosi alle 
prestazioni della costruzione nel suo complesso, le strutture di fondazione, gli elementi 
strutturali, gli elementi non strutturali, gli impianti. 
 
"Gli stati limite di esercizio sono: 
 
− Stato Limite di Operatività (SLO): a seguito del terremoto la costruzione nel suo 
complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le apparecchiature 
rilevanti alla sua funzione, non deve subire danni e interruzioni d'uso significativi; 
 
− Stato Limite di Danno (SLD): a seguito del terremoto la costruzione nel suo complesso, 
includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le apparecchiature rilevanti 
alla sua funzione, subisce danni tali da non mettere a rischio gli utenti e da non 
compromettere significativamente la capacità di resistenza e di rigidezza nei confronti 
delle azioni verticali ed orizzontali, mantenendosi immediatamente utilizzabile pur 
nell'interruzione d'uso di parte delle apparecchiature. 
 
Gli stati limite ultimi sono: 
 
− Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV): a seguito del terremoto la costruzione 
subisce rotture e crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici e significativi 
danni dei componenti strutturali cui si associa una perdita significativa di rigidezza nei 
confronti delle azioni orizzontali; la costruzione conserva invece una parte della 
resistenza e rigidezza per azioni verticali e un margine di sicurezza nei confronti del 
collasso per azioni sismiche orizzontali; 
 
− Stato Limite di prevenzione del Collasso (SLC): a seguito del terremoto la costruzione 
subisce rotture e crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici e danni molto gravi 
dei componenti strutturali; la costruzione conserva ancora un margine di sicurezza per 
azioni verticali ed un esiguo margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni 
orizzontali. 
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La probabilità di superamento nel periodo di riferimento PVR, cui riferirsi per individuare 
l'azione sismica agente in ciascuno degli stati limite considerati, sono riportate nella successiva 
Tab. 3.2.I." 
 
Tabella   3.2.I  Probabilità di superamento PVR al variare dello stato limite considerato 
 
In accordo con il §8.3 NTC2008[1], "La valutazione della sicurezza e la progettazione degli 
interventi sulle costruzioni esistenti potranno essere eseguiti con riferimento ai soli SLU; […]. 
Le Verifiche agli SLU possono essere eseguite rispetto alla condizione di salvaguardia della vita 
umana (SLV) o, in alternativa, alla condizione di collasso (SLC)". In particolare per le 
costruzioni in muratura il soddisfacimento delle verifiche dello SLV implica anche il 
soddisfacimento delle verifiche dello SLC. 
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5.2.    Stato limite ultimo 
 
5.2.1. Metodi di analisi 
 
In accordo con il §4.5.5 NTC2008[1], "la risposta strutturale è calcolata usando: 
− analisi semplificate 
− analisi lineari, assumendo i valori secanti dei moduli di elasticità 
− analisi non lineari" 
 
Nello specifico, per l'analisi allo stato limite ultimo denominata nella presente tesi come "analisi 
statica non sismica" è stato effettuato un calcolo lineare con moduli di elasticità forniti dalla 
normative e riportati al §1.5.1 della presente tesi. 
  
5.2.2. Combinazioni di calcolo 
 
È stata utilizzata la combinazione di carico fondamentale allo SLU, §2.5.3 NTC2008[1]. 
 
γG1·	G1+	γG2·	G2+	γP·	P	+	γQ1·	Qk1+	γQ2·	ψ02·	Qk2+	γQ3·	ψ03·	Qk3+… 
 
dove: 
G1      valore caratteristico delle azioni permanenti dovuto al peso proprio degli elementi 
           strutturali; 
G2      valore caratteristico delle azioni dovuto al peso proprio degli elementi non strutturali; 
P        valore caratteristico della pretensione e precompressione; 
Qk1     valore caratteristico dell’azione variabile dominate; 
Qki     valore caratteristico delle azioni variabili che possono agire contemporaneamente a 
          quella dominante. 
 
I valori dei coefficienti parziali γGi e γQi utilizzati sono forniti nella Tabella 2.6.I. NTC2008[1] 
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Nelle verifiche nei confronti degli stati limite ultimi strutturali è stato adottato l’Approccio2 
utilizzando un’unica combinazione dei gruppi di coefficienti parziali definiti per le azioni e per la 
resistenza del materiale impiegando quelli riportati nella colonna A1 della Tabella 2.6.I 
NTC2008[1]. 
I valori dei coefficienti di combinazione ψ0j, ψ1j, ψ2j utilizzati sono forniti dalla Tabella 2.5.I 
NTC2008[1]. 
 
Tabella   2.6.I  Coefficienti parziali per le azioni o per l'effetto delle azioni nelle verifiche SLU 
 
γG1               coefficiente parziale del peso proprio della struttura, nonché del peso proprio del  
                    terreno e dell’acqua, quando pertinenti; 
γG2                      coefficiente parziale dei pesi propri degli elementi non strutturali; 
γQi                coefficiente parziale delle azioni variabili. 
 
 
Tabella   2.5.I  Valori dei coefficienti di combinazione 
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5.3.    Stato limite di esercizio 
 
Nel presente lavoro di tesi, trattandosi dello studio di un edificio esistente, non è stato preso in 
considerazione questo stato limite per le verifiche della muratura. §8.3 NTC2008[1]. Si è però 
considerato per tutti gli elementi di nuova costruzione.  Per questi ultimi sono state utilizzate le 
seguenti combinazioni: §2.5.3 NTC2008[1] 
 
combinazione caratteristica (rara), generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE) 
irreversibili: 
G1+	G2+	P	+	Qk1+	ψ02·	Qk2+ψ03·	Qk3+… 
 
combinazione frequente, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE) 
reversibili: 
G1+	G2	+	P	+	ψ11·	Qk1+	ψ22·	Qk2+	ψ23·	Qk3+… 
 
combinazione quasi permanente, generalmente impiegata per gli effetti a lungo termine:          
G1+	G2+	P	+	ψ21·	Qk1+ψ22·	Qk2+ψ23·	Qk3+… 
 
I valori dei coefficienti di combinazione ψ0j, ψ1j, ψ2j sono forniti dalla tabella 2.5.I NTC2008[1] 
riportata nel §5.2.2 della presente tesi. 
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5.4.    Progettazione per le azioni sismiche 
 
5.4.1. Azioni di calcolo 
 
In accordo con quanto esposto al §2.5.3 NTC2008[1] "le azioni di calcolo sollecitanti sono state 
determinate considerando la combinazione delle azioni sismica, definita come: 
 
E + G1 + G2 +P+ Σi ψ2i·Qki 
dove: 
E       valore caratteristico dell’azione sismica corrispondente al periodo di ritorno definito per 
         i vari stati limite; 
G1     valore caratteristico delle azioni permanenti dovuto al peso proprio degli elementi 
         strutturali; 
G2     valore caratteristico delle azioni dovuto al peso proprio degli elementi non strutturali; 
P       valore caratteristico della pretensione e precompressione; 
Qki    valore caratteristico delle azioni variabili;" 
 
Gli effetti dell’azione sismica, come riportato nel §3.2.4 NTC2008[1], sono stati valutati tenendo 
conto delle masse associate ai seguenti carichi gravitazionali: 
G1 + G2 + Σi ψ2i·Qki 
 I valori dei coefficienti di combinazione ψ2i sono forniti dalla tabella 2.5.I NTC2008[1]. 
 
In accordo con quanto esposto al §7.3.5 delle NTC2008[1] "se la risposta viene valutata mediante 
analisi dinamica in campo lineare, essa può essere calcolata separatamente per ciascuna delle 
tre componenti;[…]". Gli effetti sulla struttura sono combinati utilizzando la classica 
espressione: 
1,00·Ex+0,30·Ey+0,30·Ez 
 
"Se la risposta viene valutata mediante analisi statica in campo non lineare, ciascuna delle due 
componenti orizzontali (insieme a quella verticale, ove necessario, e agli spostamenti relativi 
prodotti dalla variabilità spaziale del moto, ove necessario) è applicata separatamente. Come 
effetti massimi si assumono i valori più sfavorevoli così ottenuti." 
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5.4.2. Criteri generali di progettazione 
 
Come riportato al § 8.7.1NTC2008[1], "nelle costruzioni esistenti in muratura soggette ad azioni 
sismiche, particolarmente negli edifici, si possono manifestare meccanismi locali e meccanismi 
d’insieme. I meccanismi locali interessano singoli pannelli murari o più ampie porzioni della 
costruzione, e sono favoriti dall’assenza o scarsa efficacia dei collegamenti tra pareti e 
orizzontamenti e negli incroci murari. I meccanismi globali sono quelli che interessano l’intera 
costruzione e impegnano i pannelli murari prevalentemente nel loro piano. 
La sicurezza della costruzione deve essere valutata nei confronti di entrambi i tipi di 
meccanismo. 
Per l’analisi sismica dei meccanismi locali si può far ricorso ai metodi dell’analisi limite 
dell’equilibrio delle strutture murarie, tenendo conto, anche se in forma approssimata, della 
resistenza a compressione, della tessitura muraria, della qualità della connessione tra le pareti 
murarie, della presenza di catene e tiranti. […] 
Qualora i solai dell'edificio siano flessibili si potrà procedere all'analisi delle singole pareti o 
dei sistemi di pareti complanari, ciascuna parete essendo soggetta ai carichi verticali di 
competenza ed alle corrispondenti azioni del sisma nella direzione parallela alla parete." 
In particolare al §C8.7.1.1 Circ.617/2009[2] "quando la costruzione non manifesta un chiaro 
comportamento d’insieme, ma piuttosto tende a reagire al sisma come un insieme di sottosistemi 
(meccanismi locali), la verifica su un modello globale non ha rispondenza rispetto al suo 
effettivo comportamento sismico. Particolarmente frequente è il caso delle grandi chiese o di 
edifici estesi e di geometria complessa non dotati di solai rigidi e resistenti nel piano, né di 
efficaci e diffusi sistemi di catene o tiranti. In tali casi la verifica globale può essere effettuata 
attraverso un insieme esaustivo di verifiche locali, purché la totalità delle forze sismiche sia 
coerentemente ripartita sui meccanismi locali considerati e si tenga correttamente conto delle 
forze scambiate tra i sottosistemi strutturali considerati." 
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5.4.3. Analisi statica lineare 
 
È applicabile a condizione che il periodo del modo di vibrare principale nella direzione in esame 
(T1) non superi 2,5 TC o TD e anche nel caso di costruzioni irregolari in altezza, purché si ponga 
λ = 1,0.  In base a quanto specificato al §7.8.1.5.2 NTC2008[1] 
"Le rigidezze degli elementi murari debbono essere calcolate considerando sia il contributo 
flessionale sia quello tagliante. L’utilizzo di rigidezze fessurate è da preferirsi; in assenza di 
valutazioni più accurate le rigidezze fessurate possono essere assunte pari alla metà di quelle 
non fessurate. 
Nell’ipotesi di infinita rigidezza nel piano dei solai, il modello può essere costituito dai soli 
elementi murari continui dalle fondazioni alla sommità, collegati ai soli fini traslazionali alle 
quote dei solai. 
In alternativa, gli elementi di accoppiamento fra pareti diverse, quali travi o cordoli in cemento 
armato e travi in muratura (qualora efficacemente ammorsate alle pareti), possono essere 
considerati nel modello, a condizione che le verifiche di sicurezza vengano effettuate anche su 
tali elementi. […] Possono essere considerate nel modello travi di accoppiamento in muratura 
ordinaria solo se sorrette da un cordolo di piano o da un architrave resistente a flessione 
efficacemente ammorsato alle estremità. Per elementi di accoppiamento in cemento armato si 
considerano efficaci per l’accoppiamento elementi aventi altezza almeno pari allo spessore del 
solaio. In presenza di elementi di accoppiamento l’analisi può essere effettuata utilizzando 
modelli a telaio, in cui le parti di intersezione tra elementi verticali e orizzontali possono essere 
considerate infinitamente rigide. 
In caso di solai rigidi, la distribuzione del taglio nei diversi pannelli di uno stesso piano 
risultante dall’analisi lineare può essere modificata, a condizione che l’equilibrio globale di 
piano sia rispettato (il modulo e la posizione della forza risultante di piano restino invariati) e a 
condizione che il valore assoluto della variazione del taglio in ciascun pannello, ∆V, soddisfi la 
relazione ∆V ≤ max{0,25|V|, 0,1|Vpiano|} dove V è il taglio nel pannello e Vpiano è il taglio totale al 
piano nella direzione parallela al pannello. 
Nel caso di solai deformabili la ridistribuzione può essere effettuata solamente tra pannelli 
complanari collegati da cordoli o incatenamenti ovvero appartenenti alla stessa parete. In tal 
caso, nel calcolo dei limiti per la ridistribuzione, Vpiano è da intendersi come la somma dei tagli 
nei pannelli complanari ovvero appartenenti alla stessa parete. 
Capitolo 5:      Criteri di calcolo 
Pagina | 101  
 
 
Le verifiche fuori piano possono essere effettuate separatamente, e possono essere adottate le 
forze equivalenti indicate al § 7.2.3 per gli elementi non strutturali, assumendo qa = 3. Più 
precisamente l’azione sismica ortogonale alla parete può essere rappresentata da una forza 
orizzontale distribuita, pari a SaγI/qa volte il peso della parete nonché da forze orizzontali 
concentrate pari a SaγI/qa volte il peso trasmesso dagli orizzontamenti che si appoggiano sulla 
parete, qualora queste forze non siano efficacemente trasmesse a muri trasversali disposti 
parallelamente alla direzione del sisma. Per le pareti resistenti al sisma, che rispettano i limiti di 
Tab. 7.8.II, si può assumere che il periodo Ta indicato al § 7.2.3 sia pari a 0. Per pareti con 
caratteristiche diverse la verifica fuori piano va comunque condotta valutando, anche in forma 
approssimata, Ta. 
 
 
Tabella   7.8.II  Requisiti geometrici delle pareti resistenti al sisma 
 
 
§7.2.3 Gli effetti dell’azione sismica sugli elementi costruttivi senza funzione strutturale possono 
essere determinati applicando agli elementi detti una forza orizzontale Fa definita come segue: 
 
Fa=
Wa·Sa
q
a
 
Dove 
Fa           forza sismica orizzontale agente al centro di massa dell’elemento non strutturale nella 
              direzione più sfavorevole; 
Wa          peso dell’elemento; 
Sa            accelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravità, che l’elemento 
               strutturale subisce durante il sisma e corrisponde allo stato limite in esame  
qa            fattore di struttura dell’elemento=3 
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In mancanza di analisi più accurate Sa può essere calcolato nel seguente modo: 
 
Sa=α	·	S	· % 3·
1+Z/H1+
1-Ta/T12 -0,5& 
dove: 
α            rapporto tra l’accelerazione massima del terreno ag su sottosuolo tipo A da considerare      
              nello stato limite in esame e l’accelerazione di gravità g; 
S           coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni topografiche; 
Ta          periodo fondamentale di vibrazione dell’elemento non strutturale; 
T1          periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione considerata; 
Z           quota del baricentro dell’elemento non strutturale misurata a partire dal piano di     
              fondazione; 
H           altezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione 
 
5.4.4. Analisi dinamica modale 
 
Quanto indicato per modellazione e possibilità di ridistribuzione nel caso di analisi statica 
lineare vale anche in questo caso. 
Le verifiche fuori piano possono essere effettuate separatamente, adottando le forze equivalenti 
indicate al punto precedente per l’analisi statica lineare. §7.8.1.5.3 NTC2008[1] 
 
5.4.5. Analisi statica non lineare 
 
L'analisi statica non lineare è utilizzata per sistemi dissipativi, tipo la muratura, la quale è 
caratterizzata da un comportamento non lineare. Per questo è il metodo di calcolo più 
rappresentativo del comportamento ultimo e della risposta simica globale delle strutture in 
muratura.   
 
Per quanto riguarda questo tipo di analisi sono state rispettate le prescrizioni presenti nei 
paragrafi per le azioni sismiche, per le costruzioni in muratura integrati con il paragrafo specifico 
per le costruzioni esistenti. Si riportano in maniera più uniforme e fluida i singoli estratti dai §§ 
C7.3.4.1, C7.8.1.5.4, C8.7.1.4 Circ.617/2009[2]; 7.3.3.2, 7.3.4.1, 7.8.1.5.4, 7.8.1.6 NTC2008[1]. 
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"Per le costruzioni esistenti è possibile utilizzare l’analisi statica non lineare, assegnando come 
distribuzioni principale e secondaria, rispettivamente, la prima distribuzione del Gruppo 1 e la 
prima del Gruppo 2, indipendentemente della percentuale di massa partecipante sul primo 
modo." §C8.7.1.4 
 
Le distribuzioni del Gruppo 1 e del Gruppo 2 sono rintracciabili al §7.3.4.1 
"Gruppo 1 - Distribuzioni principali: 
• distribuzione proporzionale alle forze statiche di cui al § 7.3.3.2" 
 
Ovvero una distribuzione triangolare del tipo:  
 
Fi = Fh·zi·Wi / ∑jzjWj 
dove: 
Fh                  taglio alla base                   
Fi                  forza da applicare alla massa i-esima; 
Wi e Wj        pesi, rispettivamente, della massa i e della massa j; 
zi e zj            quote, rispetto al piano di fondazione delle masse i e j; 
  
"Gruppo 2 - Distribuzioni secondarie: 
• distribuzione uniforme di forze, da intendersi come derivata da una distribuzione 
uniforme di accelerazioni lungo l’altezza della costruzione". 
 
"I pannelli murari possono essere caratterizzati da un comportamento bilineare elastico 
perfettamente plastico, con resistenza equivalente al limite elastico e spostamenti al limite 
elastico e ultimo definiti per mezzo della risposta flessionale o a taglio". §7.8.1.5.4 
 
Nella verifica allo Stato limite ultimo di salvaguardia della vita, qualora si esegua l’analisi non 
lineare, lo spostamento ultimo per azioni nel piano di ciascun pannello sarà assunto pari a 0,4% 
dell'altezza del pannello, nel caso di rottura per taglio, e pari a 0,6%, nel caso di rottura per 
pressoflessione. §C8.7.1.4 
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"L’analisi statica non lineare consiste nell’applicare all’edificio i carichi gravitazionali ed un 
sistema di forze orizzontali che, mantenendo invariati i rapporti relativi tra le forze stesse, 
vengano tutte scalate in modo da far crescere monotonamente lo spostamento orizzontale di un 
punto di controllo (ad esempio in sommità dell’edificio, a livello della copertura) sulla struttura 
fino al raggiungimento delle condizioni ultime. Il risultato dell’analisi consisterà in un 
diagramma riportante in ascissa lo spostamento orizzontale del punto di controllo, in ordinata la 
forza orizzontale totale applicata (taglio alla base).  
La capacità di spostamento relativa allo stato limite ultimo […] verrà valutata sulla curva forza-
spostamento così definita, in corrispondenza del punto dello spostamento corrispondente ad una 
riduzione della forza non superiore al 20% del massimo." §C7.8.1.5.4 
 
"Nel caso di analisi statica non lineare, la verifica di sicurezza consiste nel confronto tra la 
capacità di spostamento ultimo della costruzione e la domanda di spostamento ottenute 
applicando il procedimento illustrato al § 7.3.4.1. In ogni caso, per le costruzioni in muratura 
ordinaria, […], nelle quali il rapporto tra il taglio totale agente sulla base del sistema 
equivalente ad un grado di libertà calcolato dallo spettro di risposta elastico e il taglio alla base 
resistente del sistema equivalente ad un grado di libertà ottenuto dall’analisi non lineare (q*) 
ecceda il valore 3,0, la verifica di sicurezza deve ritenersi non soddisfatta. La rigidezza elastica 
del sistema bilineare equivalente si individua tracciando la secante alla curva di capacità nel 
punto corrispondente ad un taglio alla base pari a 0,7 volte il valore massimo (taglio massimo 
alla base). Il tratto orizzontale della curva bilineare si individua tramite l’uguaglianza delle aree 
sottese dalle curve tracciate fino allo spostamento ultimo del sistema." §7.8.1.6 
 
"L’analisi richiede che al sistema strutturale reale venga associato un sistema strutturale 
equivalente ad un grado di libertà. 
 
Figura   C7.3.1  Sistema e diagramma bilineare equivalente 
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La forza F* e lo spostamento d* del sistema equivalente sono legati alle corrispondenti 
grandezze Fb e dc del sistema reale dalle relazioni: 
F* = Fb / Γ 
d* = dc / Γ 
 
dove Γè il "fattore di partecipazione modale" definito dalla relazione: 
Γ	=	 φT	M	τ
φT	M	φ 
 
Il vettore τ è il vettore di trascinamento corrispondente alla direzione del sisma considerata; il 
vettore φ è il modo di vibrare fondamentale del sistema reale normalizzato ponendo dc = 1; la 
matrice M è la matrice di massa del sistema reale. 
Alla curva di capacità del sistema equivalente occorre ora sostituire una curva bilineare avente 
un primo tratto elastico ed un secondo tratto perfettamente plastico (vedi Fig. C7.3.1). Detta Fbu 
la resistenza massima del sistema strutturale reale ed F*bu = Fbu / Γ la resistenza massima del 
sistema equivalente, il tratto elastico si individua  imponendone il passaggio per il punto 0,6F*bu 
(per muratura 0,7F*bu) della curva di capacità del sistema equivalente, la forza di 
plasticizzazione F*y si individua imponendo l’uguaglianza delle aree sottese dalla curva 
bilineare e dalla curva di capacità per lo spostamento massimo d*u corrispondente ad una 
riduzione di resistenza ≤ 0,15F*bu . (per muratura 0,20F*bu) 
Il periodo elastico del sistema bilineare è dato dall’espressione: 
 
T*	=	2π'm*
k*
 
 
dove m* = ΦTMτ e k* è la rigidezza del tratto elastico della bilineare. 
 
Nel caso in cui il periodo elastico della costruzione T* risulti T* ≥ TC  la domanda in 
spostamento per il sistema anelastico è assunta uguale a quella di un sistema elastico di pari 
periodo (vedi Fig. C7.3.2a): 
d*max= d*e,max=SDe(T*) 
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Nel caso in cui T* < TC la domanda in spostamento per il sistema anelastico è maggiore di 
quella di un sistema elastico di pari periodo (v. Fig. C7.3.2b) e si ottiene da quest’ultima 
mediante l’espressione: 
dmax* =	 de,max*q* 	 (1+q*-1	TCT*) 	≥	de,max*  
 
dove  q*=Se(T*)m* / F*y rappresenta il rapporto tra la forza di risposta elastica e la forza di 
snervamento del sistema equivalente. 
Se risulta q*≤1 allora si ha d*max = d*e,max  
                   
Figura   C7.3.2a  Spostamento di riferimento          Figura   C7.3.2b  Spostamento di riferimento 
                             per T>Tc                                                                     per T≤Tc                         
 
Gli effetti torsionali accidentali sono considerati nel modo previsto al § 7.2.6. 
Una volta trovata la domanda in spostamento d*max per lo stato limite in esame si verifica che 
sia d*max ≤ d*u e si procede alla verifica della compatibilità degli spostamenti". §C7.3.4.1 
 
"Tale metodo prevede, in ogni caso, solo una verifica globale in spostamento e non le verifiche 
nei singoli elementi. Le verifiche fuori piano potranno, invece, essere effettuate separatamente 
secondo le procedure indicate per l’analisi statica lineare." §C7.8.1.5.4 
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5.4.6. Analisi dei meccanismi locali 
 
"Negli antichi edifici in muratura sono spesso assenti sistematici elementi di collegamento tra le 
pareti, a livello degli orizzontamenti; ciò comporta una possibile vulnerabilità nei riguardi di 
meccanismi locali, che possono interessare non solo il collasso fuori dal piano di singoli 
pannelli murari, ma più ampie porzioni dell’edificio (ribaltamento di intere pareti mal collegate, 
ribaltamento di pareti sommitali in presenza di edifici di diversa altezza, collassi parziali negli 
edifici d’angolo degli aggregati edilizi, etc.). È indispensabile valutare la sicurezza dell'edificio 
nei confronti di tali meccanismi. 
Un possibile modello di riferimento per questo tipo di valutazioni è quello dell’analisi limite 
dell’equilibrio delle strutture murarie, considerate come corpi rigidi non resistenti a trazione; la 
debole resistenza a trazione della muratura porta infatti, in questi casi, ad un collasso per 
perdita di equilibrio, la cui valutazione non dipende in modo significativo dalla deformabilità 
della struttura, ma dalla sua geometria e dai vincoli." §C8.7.1.6 Circ.617/2009[2]  
Questo tipo di analisi ha senso se se è garantita una certa monoliticità della parete muraria, tale 
da impedire collassi puntuali per disgregazione della muratura.  
 
Gli edifici in muratura possono andare in contro a vari meccanismi di cui si riportano i più 
significativi. 
• Ribaltamento semplice di parete si manifesta attraverso la rotazione rigida di intere 
facciate o porzioni di pareti rispetto ad assi in prevalenza orizzontali alla base di esse e 
che percorrono la struttura muraria sollecitata da azioni fuori dal piano. Il ribaltamento 
può coinvolgere uno o più livelli della parete, in relazione alla presenza di collegamento 
ai diversi orizzontamenti. È tipico quando si ha: 
- assenza di vincolo in sommità (cordoli o catene ai piani); 
- assenza di collegamento alle pareti ortogonali (intersezioni murarie di cattiva qualità); 
- orizzontamenti deformabili e/o mal collegati; 
- presenza di spinte non contrastate sulla parete. 
Si manifesta con: 
- lesioni verticali in corrispondenza delle intersezioni murarie (angolate e martelli murari); 
- fuori piombo della parete ribaltante; 
- sfilamento delle travi degli orizzontamenti. 
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Figura   5.4.5.I  Ribaltamento semplice Fonte:"Schede illustrative Reluis[13]" 
 
• Ribaltamento del cantonale il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di 
un cuneo di distacco, delimitato da superfici di frattura ad andamento diagonale nelle pareti 
concorrenti nelle angolate libere, rispetto ad una cerniera posta alla base dello stesso. 
Meccanismi di questo tipo sono frequenti in edifici che presentano spinte concentrate in 
testa ai cantonali dovute in particolar modo ai carichi trasmessi dai puntoni dei tetti a 
padiglione. Si suppone che il ribaltamento avvenga nella direzione di spinta del puntone e 
che il cinematismo sia definito dalla rotazione del macroelemento individuato intorno ad 
un asse perpendicolare al piano verticale che forma un angolo di 45° con le pareti 
convergenti nell’angolata e passante per la cerniera suddetta.  
 
     
Figura   5.4.5.II  Ribaltamento del cantonale Fonte:"Schede illustrative Reluis[13]" 
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• Flessione verticale di parete si manifesta con formazione di una cerniera cilindrica 
orizzontale che divide la parete in due blocchi ed è descritto dalla rotazione reciproca 
degli stessi attorno a tale asse per azioni fuori dal piano. Il ribaltamento può coinvolgere 
uno o più livelli della parete, in relazione alla presenza di collegamento ai diversi 
orizzontamenti. È tipico quando si ha: 
- trattenimento efficace in testa alla parete; 
- carenza di collegamento alle pareti ortogonali; 
- snellezza eccessiva delle pareti.  
Si manifesta con: 
- spanciamenti e fuori piombo della parete; 
- lesioni orizzontali e verticali; 
- sfilamento delle travi degli orizzontamenti intermedi         Figura   5.4.5.III  Flessione    
                                                                                                    verticale di parete                    
• Flessione orizzontale di parete si manifesta con l’espulsione di materiale dalla zona 
sommitale della parete e col distacco di corpi cuneiformi accompagnato dalla formazione 
di cerniere cilindriche oblique e verticali per azioni fuori dal piano. La flessione 
orizzontale può coinvolgere: l’intero spessore del muro o il solo paramento esterno, in 
relazione alle caratteristiche della struttura muraria. La flessione orizzontale può inoltre 
avvenire secondo differenti modalità di collasso: per instabilità orizzontale legata 
all’allontanamento delle pareti di controvento, nel caso di edifici isolati, di testata o 
d’angolo o per crisi del materiale nel caso di cella interclusa in una schiera e parete 
confinata lateralmente.  
È tipica quando si ha:  
-  efficace collegamento alle pareti ortogonali; 
- assenza di vincolo in sommità; 
- solaio di copertura mal collegato alla muratura; 
- presenza di coperture spingenti; 
- muri di spina distanti (parete snella). 
Si manifesta con:                              Figura   5.4.5.IV  Flessione orizzontale di parete 
- lesioni verticali ed oblique sulla faccia esterna ed interna della parete e rigonfiamenti; 
- sfilamento delle travi del tetto. 
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5.5.    Analisi di calcolo effettuate per le azioni sismiche 
 
In base a quanto si evince dai capitoli precedenti, vi sono varie analisi di calcolo fra le quali il 
progettista può scegliere. Naturalmente, questa scelta è dettata dal comportamento e dalla 
risposta che la struttura è in grado di offrire a fronte delle azioni sismiche. Si distinguono due 
casi a seconda che la struttura presenti un comportamento di insieme oppure no, in entrambi i 
casi si effettueranno verifiche nei confronti dei meccanismi globali e locali. 
La costruzione manifesta un chiaro comportamento di insieme, è possibile effettuare la 
verifica su un modello globale che comprenda l'intera struttura.  
La valutazione di sicurezza può essere eseguita seguendo due strade in base alle analisi scelte: 
1) Pushover  + cinematismi 
• analisi pushover della intera struttura (3d) considerando le verifiche sia nel piano sia 
fuori piano; 
• analisi cinematica per la verifica dei meccanismi locali fuori piano. 
2) Pushover + verifica fuori piano §7.2.3 + cinematismi 
• analisi pushover della intera struttura (3d) considerando le sole verifiche nel piano; 
• verifiche a pressoflessione fuori piano effettuate considerando la forza statica 
equivalente per elementi non strutturali definita al §7.2.3 NTC2008[1] con qa=3 e 
riportata nei paragrafi precedenti; 
• analisi cinematica per la verifica dei meccanismi locali fuori piano. 
La costruzione non manifesta un chiaro comportamento di insieme, tipico nel caso di 
assenza di efficaci e diffusi sistemi di collegamento fra pareti ortogonali e fra solai e pareti. In 
questo caso non è possibile effettuare un verifica su modello globale, o meglio, questa non è 
rappresentativa dell'effettiva risposta della struttura al sisma.  
Pushover + verifica fuori piano §7.2.3 + cinematismi 
• analisi pushover dei singoli paramenti (2d) considerando  il comportamento nel piano; 
• verifiche a pressoflessione fuori piano effettuate considerando la forza statica equivalente 
per elementi non strutturali definita al §7.2.3 NTC2008[1] con qa=3 e riportata nei 
precedenti paragrafi; 
• analisi cinematica per la verifica dei meccanismi locali fuori piano. 
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In particolare, sia nello stato di progetto sia nello stato attuale sono state eseguite le analisi 
considerando che la struttura avesse un comportamento di insieme. Ciò è garantito, dai vari 
interventi di collegamento proposti per lo stato di progetto, mentre, nello stato attuale, dalla 
presenza del cordolo al primo piano. Sono state perciò eseguite le seguenti analisi: 
 
STATO ATTUALE:   
 
1) Pushover + cinematismi 
• analisi pushover della intera struttura (3d) considerando le verifiche sia nel piano sia 
fuori piano;  
• analisi cinematica per la verifica dei meccanismi locali fuori piano. 
 
STATO DI PROGETTO:   
 
1) Pushover + cinematismi 
• analisi pushover della intera struttura (3d) considerando le verifiche sia nel piano sia 
fuori piano; 
• analisi cinematica per la verifica dei meccanismi locali fuori piano. 
 
2) Pushover + verifica fuori piano §7.2.3 + cinematismi 
• analisi pushover della intera struttura (3d) considerando le sole verifiche nel piano; 
• verifiche a pressoflessione fuori piano effettuate considerando la forza statica 
equivalente per elementi non strutturali definita al §7.2.3 NTC2008[1] con qa=3 e 
riportata nei paragrafi precedenti; 
• analisi cinematica per la verifica dei meccanismi locali fuori piano. 
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5.6. Criteri di verifica 
 
In relazione con quanto esposto al §2.3 NTC2008[1], la valutazione della sicurezza delle 
costruzioni è stata effettuata attraverso il metodo semiprobabilistico agli stati limite, il quale 
prevede una verifica tramite il confronto tra la resistenza e gli effetti delle azioni.  
"Per la sicurezza strutturale, la resistenza dei materiali e le azioni sono rappresentate dai valori 
caratteristici, Rki e Fkj definiti, rispettivamente, come il frattile inferiore delle resistenze e il 
frattile (superiore o inferiore) delle azioni che minimizzano la sicurezza. I frattili sono assunti 
pari al 5%. 
La verifica della sicurezza nei riguardi degli stati limite ultimi di resistenza si effettua con il 
"metodo dei coefficienti parziali" di sicurezza espresso dall'equazione formale: 
 
Rd ≥ Ed 
dove 
Rd   è la resistenza di progetto, valutata in base ai valori di progetto della resistenza dei  
      materiali e ai valori nominali della grandezze geometriche interessate; 
Ed    è il valore di progetto dell'effetto delle azioni, valutato in base ai valori di progetto     
      Fdj=Fkj·γFj delle azioni come indicato nel §2.5.3. 
I coefficienti parziali di sicurezza, γMi e γFj, associati rispettivamente al materiale i-esimo e 
all'azione j-esima, tengono in conto la variabilità delle rispettive grandezze e le incertezze 
relative alle tolleranze geometriche e all'affidabilità del modello di calcolo." 
 
Sono state effettuate verifiche nei confronti della pressoflessione complanare, pressoflessione 
ortogonale, taglio e dei cinematismi. 
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5.6.1. Pressoflessione complanare 
 
Questa verifica è stata condotta in relazione a quanto specificato al §7.8.2.2.1 NTC2008[1] 
"La verifica a pressoflessione di una sezione di un elemento strutturale si effettua confrontando 
il momento agente di calcolo con il momento ultimo resistente calcolato assumendo la muratura 
non reagente a trazione ed una opportuna distribuzione non lineare delle compressioni (stress-
block). Nel caso di una sezione rettangolare tale momento ultimo può essere calcolato come: 
 
Mu = (l2 t σo / 2) (1 – σo / 0,85 fd)  
dove: 
Mu è il momento corrispondente al collasso per pressoflessione 
l è la lunghezza complessiva della parete (inclusiva della zona tesa) 
t è lo spessore della zona compressa della parete 
σo   è la tensione normale media, riferita all’area totale della sezione (= P/(lt), con P forza      
      assiale agente positiva se di compressione). Se P è di trazione, Mu = 0 
fd = fk / γM è la resistenza a compressione di calcolo della muratura." 
 
In caso di analisi statica non lineare, la resistenza a compressione della muratura non viene 
divisa per il coefficiente di sicurezza γM. 
 
5.6.2. Pressoflessione ortogonale 
 
Vale quanto specificato al §7.8.2.2.3 NTC2008[1] per il quale il momento di collasso è valutato in 
maniera analoga, adottando le stesse ipotesi, al caso di pressoflessione complanare. Risulta: 
 
Mu = (l t2 σo / 2) (1 – σo / 0,85 fd)  
 
Per i termini vale quanto specificato sopra. 
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5.6.3. Taglio per fessurazione diagonale 
 
"Per gli edifici esistenti in muratura, considerata la notevole varietà delle tipologie e dei 
meccanismi di rottura del materiale, la resistenza a taglio di calcolo per azioni nel piano di un 
pannello in muratura potrà essere calcolata con un criterio di rottura per fessurazione 
diagonale o con un criterio di scorrimento, facendo eventualmente ricorso a formulazioni 
alternative rispetto a quelle adottate per opere nuove, purché di comprovata validità. 
Nel caso di muratura irregolare o caratterizzata da blocchi non particolarmente resistenti, la 
resistenza a taglio di calcolo per azioni nel piano di un pannello in muratura potrà essere 
calcolata con la relazione seguente: 
Vt=l·t
1.5τ0d
b '1+ σ01.5τ0d =l·t ftdb '1+ σ0ftd 
dove: 
l è la lunghezza del pannello 
t è lo spessore del pannello 
σ0 è la tensione normale media, riferita all’area totale della sezione (= P/lt, con P forza assiale 
    agente, positiva se di compressione) 
ftd e τ0d sono, rispettivamente, i valori di calcolo della resistenza a trazione per fessurazione 
diagonale e della corrispondente resistenza a taglio di riferimento della muratura (ft = 1.5 τ0d);  
b è un coefficiente correttivo legato alla distribuzione degli sforzi sulla sezione, dipendente dalla 
snellezza della parete. Si può assumere b = h/l, comunque non superiore a 1,5 e non inferiore a 
1, dove h è l'altezza del pannello".§C8.7.1.5 Circ.617/2009[2] 
 
5.6.4. Cinematismi 
 
Le verifiche dei meccanismi locali possono essere svolte secondo l’approccio cinematico, che si 
basa sulla scelta del meccanismo di collasso e la valutazione dell’azione orizzontale che attiva 
tale cinematismo. L’applicazione di tale metodo presuppone l’analisi dei meccanismi locali 
ritenuti significativi per la costruzione, che possono essere ipotizzati in base alla conoscenza del 
comportamento sismico di strutture analoghe,  tenendo conto della connessione tra le pareti, 
della tessitura, della presenza di catene e dell'interazione con gli edifici adiacenti. 
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In base a quanto esposto al § 8.7.1NTC2008[1] si deve tener conto anche in maniera approssimata 
della resistenza a compressione della muratura, questo è stato fatto considerando l'arretramento 
della cerniera rispetto allo spigolo della sezione, come consigliato §C8A.4 Circ.617/2009[2]. 
 
Per ogni meccanismo ritenuto possibile è stata eseguita un'analisi cinematica lineare per i quali 
sono stati eseguiti i seguenti passaggi: 
• trasformazione di una parte della costruzione in un sistema labile (catena cinematica), e 
individuazione di corpi rigidi, definiti da piani di frattura ipotizzabili per la scarsa 
resistenza a trazione della muratura, in grado di ruotare (meccanismo di collasso); 
• valutazione del moltiplicatore orizzontale dei carichi α0 che comporta l’attivazione del 
meccanismo attraverso il Principio dei Lavori Virtuali; 
• valutazione in termini di accelerazione sismica spettrale a0*; 
• verifica di sicurezza. 
 
Per ottenere il moltiplicatore orizzontale α0 è stato seguito quanto specificato al §C8A.4.1 
Circ.617/2009[2] che prevede di applicare ai blocchi rigidi che compongono la catena cinematica 
le seguenti forze: i pesi propri dei blocchi, applicati nel loro baricentro; i carichi verticali portati 
dagli stessi (pesi propri e sovraccarichi dei solai, della copertura); un sistema di forze orizzontali 
proporzionali ai carichi verticali; eventuali forze esterne (ad esempio quelle trasmesse da catene 
metalliche, eventuali forze interne (ingranamento conci). Una volta applicate queste forze 
prevede di assegnare una rotazione virtuale θk al generico blocco k, e di determinare in funzione 
di questa e della geometria della struttura, gli spostamenti virtuali delle diverse forze applicate 
nella rispettiva direzione. Infine si evidenzia che il moltiplicatore α0 si ottiene applicando il 
Principio dei Lavori Virtuali, in termini di spostamenti, uguagliando il lavoro totale eseguito 
dalle forze esterne ed interne applicate al sistema in corrispondenza dell’atto di moto virtuale: 
α0 *+ Piδx,in
i=1
+ + Pjδx,jn+m
j=n+1
, -+ Piδy,i-+ Fhδho
h=1
=Lﬁ
n
i=1
 
dove: 
n è il numero di tutte le forze peso applicate ai diversi blocchi della catena cinematica; 
m è il numero di forze peso non direttamente gravanti sui blocchi le cui masse, per effetto 
dell'azione sismica, generano forze orizzontali sugli elementi della catena cinematica; 
Capitolo 5:      Criteri di calcolo 
Pagina | 116  
 
 
o è il numero di forze esterne, non associate a masse, applicate ai diversi blocchi; 
Pi è la generica forza peso applicata (peso proprio del blocco, applicato nel suo baricentro, o un 
     altro peso portato); 
Pj è la generica forza peso, non direttamente applicata sui blocchi, la cui massa, per effetto 
      dell'azione sismica, genera una forza orizzontale sugli elementi della catena cinematica; 
δx,i è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione dell’i-esimo peso Pi, 
       assumendo come verso positivo quello associato alla direzione secondo cui agisce l’azione 
        sismica che attiva il meccanismo; 
δx,j ,è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione dell’j-esimo peso Pj, 
       assumendo come verso positivo quello associato alla direzione secondo cui agisce l’azione 
       sismica che attiva il meccanismo; 
δy,i è lo spostamento virtuale verticale del punto di applicazione dell’i-esimo peso Pi, assunto 
       positivo se verso l’alto; 
Fh è la generica forza esterna (in valore assoluto), applicata ad un blocco; 
δh è lo spostamento virtuale del punto dove è applicata la h-esima forza esterna, nella direzione 
     della stessa, di segno positivo se con verso discorde; 
Lfi è il lavoro di eventuali forze interne. 
 
Una volta valutato α0 vale quanto previsto al §C8.4.2.1 Circ.617/2009[2] 
"l’accelerazione sismica spettrale a0* si ottiene moltiplicando per l’accelerazione di gravità il 
moltiplicatore α, e dividendolo per la frazione di massa partecipante al cinematismo. 
L’accelerazione spettrale di attivazione del meccanismo vale quindi: 
 
a0
*
=
α0 ∑ Pin+mi=1
M*FC
=
α0g
e*FC 
dove: 
g è l’accelerazione di gravità; 
e* = gM* / ∑ Pin+mi=1  è la frazione di massa partecipante della struttura; 
FC è il fattore di confidenza. Nel caso in cui per la valutazione del moltiplicatore α, non si tenga 
conto della resistenza a compressione della muratura, il fattore di confidenza da utilizzare sarà 
comunque quello relativo al livello di conoscenza LC1. 
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La massa partecipante al cinematismo M* può essere valutata considerando gli spostamenti 
virtuali dei punti di applicazione dei diversi pesi, associati al cinematismo, come una forma 
modale di vibrazione: 
M*=
. Piδx,in+mi=1 2
g+ Piδx,i2n+m
i=1
 
dove: 
n+m è il numero delle forze peso Pi applicate le cui masse, per effetto dell'azione sismica, 
         generano forze orizzontali sugli elementi della catena cinematica; 
δx,i è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione dell’i-esimo peso Pi." 
 
Infine è stata eseguita la verifica vera e propria, considerando la verifica semplificata con fattore 
di struttura q  (analisi cinematica lineare) §C8A.4.2.3 Circ.617/2009[2] 
"Nel caso in cui la verifica riguardi un elemento isolato o una porzione della costruzione 
comunque sostanzialmente appoggiata a terra, la verifica di sicurezza nei confronti dello Stato 
limite di salvaguardia della vita è soddisfatta se l'accelerazione spettrale a0* che attiva il 
meccanismo soddisfa la seguente disuguaglianza: 
 
a0
*	≥	 agPVR	S
q
 
 
in cui ag è funzione della probabilità di superamento dello stato limite scelto e della vita di 
riferimento come definiti al § 3.2 delle NTC, S è definito al § 3.2.3.2.1 delle NTC e q è il fattore 
di struttura, che può essere assunto uguale a 2,0. 
Se invece il meccanismo locale interessa una porzione della costruzione posta ad una certa 
quota, si deve tener conto del fatto che l’accelerazione assoluta alla quota della porzione di 
edificio interessata dal cinematismo è in genere amplificata rispetto a quella al suolo. Una 
approssimazione accettabile consiste nel verificare, oltre alla disuguaglianza sopra citata, anche 
la: 
a0
*	≥	 Se
T1 ∙ 0
1 ∙ 2
q
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dove: 
Se(T1) è lo spettro elastico definito nel § 3.2.3.2.1 delle NTC, funzione della probabilità di 
          superamento dello stato limite scelto (in questo caso 10%) e del periodo di riferimento VR     
          come definiti al § 3.2. delle NTC, calcolato per il periodo T1; 
T1 è il primo periodo di vibrazione dell’intera struttura nella direzione considerata; 
ψ(Z) è il primo modo di vibrazione nella direzione considerata, normalizzato ad uno in sommità 
         all’edificio; in assenza di valutazioni più accurate può essere assunto ψ(Z)=Z/H, dove H è 
         l’altezza della struttura rispetto alla fondazione; 
Z è l’altezza, rispetto alla fondazione dell'edificio, del baricentro delle linee di vincolo tra i 
    blocchi interessati dal meccanismo ed il resto della struttura; 
γ è il corrispondente coefficiente di partecipazione modale (in assenza di valutazioni più 
   accurate può essere assunto γ =3N/(2N+1), con N numero di piani dell’edificio)." 
  
6. CRITERI DI MODELLAZIONE
 
Prima di analizzare i vari modelli 
muratura e come la muratura risponde alle varie azioni. 
La concezione strutturale di una costruzione in muratura 
delle azioni è costituita dai pesi propri d
sovraccarichi dei solai e infine da
pareti sottostanti ed infine alle fondazioni.
Per quanto riguarda la trasmissione dei
nel caso di orditura semplice 
risultano perciò impegnate da questi carichi,
impegnate tutte le pareti sottostanti.
Una concezione un pochino più complessa si ha invece per 
azioni orizzontali che investono ortogonalmente una parete
pareti trasversali ed al solaio, le azioni fluiscono
controvento investite da azioni nel piano medio) e in parte al solaio che le ridistribuisce 
nuovamente alle pareti di controvento attraverso la connessione lungo i bordi. Se non si ha un 
buon ammorsamento, le pareti risultano impegnate da azioni ortogonali 
è il piano di minore resistenza senza possibilità di ridistribuzione.
In base al diverso comportamento statico e alle azioni che impegnano le pareti si possono 
distinguere diversi elementi fondamental
portante, sono impegnati sia da 
controventamento, atti a sopportare le azioni orizzontali,
azioni nel piano; orizzontamenti, sono impegnati da azioni ortogonali al piano medio 
essere sufficientemente rigidi e resistenti per ripartire le azioni tra i muri di  controventamento.
 
Figura 6.I   Modalità 
Fonte: "Costruzioni in zona sismica" M.L. Beconcini
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è opportuno fare delle precisazioni sul comportamento della 
 
è piuttosto semplice: la maggior parte 
elle pareti stesse e degli orizzontamenti, dai 
l vento e dal sisma. I pesi propri delle murature fluiscono
 
 carichi dei solai dipende dall'orditura del solaio stesso
il solaio scarica direttamente sulle pareti su cui poggia, le quali 
 nel caso, invece, di solaio con doppia orditura sono 
  
le azioni orizzontali
, se questa è ben ammorsata alle 
 in parte alle pareti trasversali (pareti di 
al loro piano medio, che 
 
i della muratura: muri portanti svolgono 
azioni verticali sia orizzontali ortogonali al piano medio
 sono prevalentemente impegnati da 
di trasmissione delle azioni nella struttura muraria
[I]
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In base a quanto detto sopra, è fondamentale garantire un buon ammorsamento tra le pareti e fra 
pareti e solaio, in questo modo si ha un più efficace impegno della muratura. Infatti, la parete 
investita dall’ azione sismica, la quale sarebbe chiamata a rispondere nel piano di minor 
resistenza trasferisce l'azione alle pareti di controvento le quali invece risultano investite nel 
piano di maggior resistenza e rigidezza. Questo tipo di funzionamento è il cosiddetto 
funzionamento scatolare. Inoltre,  collegamenti efficaci tra le pareti e i solai limitano i 
meccanismi di ribaltamento fuori piano e per questo vanno garanti. Nel nuovo tale 
funzionamento è garantito adottando opportune disposizioni delle pareti, curando i collegamenti 
fra le pareti che si intersecano e disponendo un cordolo in cemento armato a livello dei solai. 
Negli edifici esistenti non sempre è garantito per la mancanza di collegamenti e cura dei dettagli, 
e per questo si deve intervenire con soluzioni idonee e specifiche per ogni edificio. 
L'efficacia e i vantaggi del comportamento scatolare si riscontrano nel comportamento sia a 
fronte di carichi verticali, sia a fronte dei carichi orizzontali. 
Per quanto riguarda i carichi verticali, la presenza di murature trasversali ben ammorsate a quelle 
portanti, svolge la funzione di contrastare gli spostamenti fuori piano di queste ultime, e di 
limitare i momenti flettenti. Come mostrato nella figura sottostante, la parete portante non 
vincolata trasversalmente si trova nella situazione statica nel quale si ha un momento che 
aumenta in corrispondenza di ogni orizzontamento(b), se invece hanno dei vincoli trasversali 
esercitati dalle pereti di controvento a livello dei solai, la situazione statica risulta caratterizzata 
da momenti flettenti fuori piano più contenuti(c) 
 
 
Figura 6.II   Situazione statica di: b)pareti isolate; c)pareti controventate 
Fonte: "Costruzioni in zona sismica" M.L. Beconcini[I] 
  
A fronte delle azioni orizzontali, ed in particolare nella risposta al sisma, il funzionamento 
scatolare è essenziale affinché le azioni flettenti rimangano a livelli piuttosto ridotti rispetto allo 
sforzo normale di compressione
e quelle verticali è molto maggiore 
resistenze a momento flettente e taglio aumentano con il grado di compressione della muratura; 
per effetto del sisma si hanno che alcune pareti sono sottoposte ad un ridotto valore di sforzo di 
compressione e quindi hanno resistenze minori. Per questo motivi è opportuno garantire l'effetto 
scatolare che permette la riduzione delle azioni flettenti e e
 
Figura 
Fonte: "Costruzioni in zona sismica" M.L. Beconcini
 
Infine per quanto riguarda il comportamento della muratura nei confronti del sisma, questo è 
fortemente influenzato dalla formazione di fessure, le quali riducon
della struttura e la forza a cui essa è sottoposta. Infatti, per sua natura le costruzioni in muratura 
sono caratterizzate da grandi masse e sono strutture rigide. Come è noto la for
proporzionale alla massa e all'accelerazione, la quale dipende dal periodo proprio di oscillazione 
che a sua volta dipende da massa e rigidezza. Rigidezze notevoli producono periodi bassi e 
accelerazioni elevate che moltiplicate per grandi mas
muratura non è in grado di sopportare. Si formano
riduzione di rigidezza, una forte dissipazione di energia e una riduzione delle forze
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rispetto al caso di forze generate dal solo vento. Inoltre, le 
vita il ribaltamento delle pareti.
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6.1. Cenni sulla modellazione della muratura  
 
Con la modellazione strutturale si cerca di cogliere e di schematizzare il comportamento, più 
affine alla realtà, della struttura.  Quindi, la fase di modellazione è di elevata importanza, basti 
pensare alla diversità del comportamento delle strutture a seconda della natura delle azioni; 
modelli adeguati a cogliere un comportamento per azioni verticali o dovute al vento non sono 
adatti a cogliere la risposta per le azioni dovute al sisma. Nello specifico, si riporta la trattazione 
sui vari modelli a carichi sismici, che è possibile reperire in letteratura. Un'altra importante 
osservazione va fatta sulla differenza fra i modelli atti a valutare la risposta globale o locale della 
struttura. Infatti, come già accennato nei capitoli relativi alle analisi, la struttura offre una 
risposta globale al sisma quando sono inibiti i meccanismi locali, altrimenti si comporta come 
singoli paramenti disaccoppiati.  
Infine, nella definizione di modello strutturale si deve valutare, se i solai possono essere 
considerati come diaframmi infinitamente rigidi nel proprio piano oppure no, poiché ne consegue 
una differente ripartizione dell’azione sismica. 
Se i solai sono rigidi e sufficientemente resistenti sono in grado di  ripartire l’azione sismica sulle 
varie pareti in base alla loro rigidezza e alla loro distanza dal centro di rotazione. 
Altrimenti, in presenza di solai deformabili nel proprio piano, l’azione sismica viene ripartita sui 
paramenti di controvento in funzione delle aree di influenza, e da questi sulle singole pareti in 
funzione delle rigidezze. 
Nonostante una modellazione semplificata del reale comportamento di una struttura, vi sono 
requisiti ritenuti irrinunciabili per un modello di calcolo: 
− il modello deve prevedere tutti i principali meccanismi di rottura degli elementi 
strutturali. Ad ogni meccanismo di rottura deve essere associato un opportuno criterio 
            di resistenza; 
− devono essere rispettati sia gli equilibri locali che globali; 
− deve essere raggiunto un giusto compromesso fra il livello di dettaglio e la semplicità di 
interpretazione ingegneristica dei risultati. 
Questi requisiti hanno lo scopo di ridurre al minimo la possibilità di ottenere soluzioni 
grossolanamente errate in termini di resistenza ultima della struttura. 
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Figura 6.1.1.I   Modellazione FEM    
 
6.1.1. Classificazione dei modelli 
 
Una prima distinzione può essere individuata tra: 
• modelli basati sull’analisi limite (Como e Grimaldi, 1985 – Abruzzese et al. 1992): si 
limitano al calcolo del carico di collasso e del relativo meccanismo. In tali modelli non si 
studia la deformabilità della struttura in fase elastica e post-elastica, in quanto ci si 
riconduce ad uno studio di equilibri e cinematismi di corpi rigidi; 
• modelli “semplificati” a macroelementi, che considerano deformazioni in campo elastico 
ed anelastico; 
• modelli agli elementi finiti (FEM) che considerano deformazioni in campo elastico ed 
anelastico e consentono di cogliere 
puntualmente le situazioni che caratterizzano le 
condizioni di crisi. Il metodo può essere 
applicato considerando differenti 
schematizzazioni del materiale muratura. La 
micro-modellazione discreta del materiale 
distingue il comportamento della malta, degli 
elementi lapidei ed il legame d'interfaccia; la 
macromodellazione al continuo del materiale 
ideale considera il materiale come omogeneo 
ed isotropo o ortotropo. Le prime 
proposte relative alla micro-modellazione  
sono dovute ad alcuni autori (Anthoine, 1992; Lourenço, 1994) che a seguito di 
specifiche analisi sperimentali hanno proposto semplici modelli di interazione malta-
mattone e di comportamento per l'intero complesso strutturale in muratura. Tuttavia, 
come accennato nel paragrafo relativo al comportamento meccanico della muratura, nella 
maggior parte dei casi concreti l'impiego della legge di interazione malta-mattone è di 
fatto non applicabile per la valutazione del comportamento globale della struttura, 
soprattutto nel caso di murature piuttosto irregolari in cui si può considerare una 
diffusione pressoché uniforme delle tensioni nel materiale. È allora più conveniente far 
ricorso ad una macro-modellazione al continuo in cui la muratura viene schematizzata 
tramite opportune relazioni costitutive tra tensioni e deformazioni medie del materiale. 
  
I modelli a macroelementi sono così chiamati perché vanno ad individuare nei pannelli murari 
gli elementi maschio, fascia e nodo, studiando il comportamento di tali elementi è possibile 
valutare la risposta globale della struttura.
Nell’ambito di tali modelli si distinguono due t
 
− modellazione bidimensionale dei pannelli murai;
− modellazione monodimensionale dei pannelli murari, idealizzabili come travi tozze con 
comportamento non lineare o come bielle (puntoni);
 
Nel caso dei modelli di tipo 
modellazione sia considerato il comportamento monolatero (o “no tension”) del materiale che 
conferisce quindi una rigidezza variabile all’elemento, in funzione dello stato di sollecitazione. 
Per comportamento monolatero si intende l’ipotesi di resistenza a trazione nulla, che può essere 
di tipo generalizzato (non si ammette trazione in qualunque giacitura) oppure limitato a giaciture 
particolari (orientate come i letti di malta). 
L’implementazione della condi
• tecniche che modificano la geometria degli elementi, al fine di eliminare le zone in 
trazione, definiti modelli a geometria variabile
• tecniche che sfruttano una opport
pannello (Braga e Liberatore, 1990).
Nei due modelli citati si utilizzano quindi dei criteri di verifica della resistenza nei confronti di 
alcuni possibili meccanismi di rottura delle parti reagenti, e l
criteri risulta violato. 
Figura 6.1.1.II   Modello con elementi a geometria variabile (D'Asdia e Viskovic,1994)
Fonte: Magenes, Bolognini, Braggio "Metodi semplificati per l'analisi sismica non lineare di 
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ipi di modellazione: 
 
 
bidimensionale si nota come un ingrediente fondamentale della 
 
zione di “no tension” avviene quindi utilizzando:
 (D’Asdia e Viskovic, 1994, in Figura);
una formulazione del campo di sforzi all’interno del 
 
’analisi viene interrotta se uno dei 
edifici in muratura"[IV] 
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Nel caso dei modelli con elementi 
• modelli basati sull’idealizzazione 
propongono di modellare la porzione reagente del pannello murario 
elemento biella la cui inclinazione e la cui rigidezza riproducano in media il 
comportamento del pannello. Poich
variazione delle proprietà geometriche della biella equivalente (inclinazioni, dim
della sezione), anche questi metodi sono classificabili come “a geometria variabile”. La 
crisi dei singoli pannelli è associata al raggiungimento di una configurazione limite di 
equilibrio oppure alla rottura per compressione del puntone;
Figura 6.1.1.III   Modellazione dei pannelli parzializzati mediante puntoni equivalenti 
(Calderoni et al., 1987 e 1989
l'analisi sismica non lineare di edifici in muratura"
 
• modelli con elementi monodimensionalii quali fanno uso di elementi 
deformazione a taglio
variabile (basata sul calcolo in sezione parzializzata, Braga e Dolce, 1982) che elementi 
a rigidezza costante in fase elastica, a cui segue una fase di deformazione plastica 
(Tomaževič, 1978, Dolce, 1989, Tomaževi
linearità del comportamento è innescata dal raggiungimento di una condizione limite di 
resistenza.  
 
Fanno parte di quest’ultima modellazione il metodo POR e il metodo del Telaio Equivalente, i 
quali sono metodi sviluppati per un’analisi statica non lineare di tipo globale.
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monodimensionali si individuano due sottoclassi:
a biella o a puntone (Calderoni et al., 1987 e 1989), si 
é al crescere della parzializzazione consegue una 
 
) Fonte: Magenes, Bolognini, Braggio "Metodi semplificati per 
[IV]
. In questo ambito sono stati proposti sia elementi a rigidezza 
č e Weiss, 1990). In quest’ultimo caso la non
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6.1.2. Metodo POR 
 
In seguito al sisma del Friuli del 1976, nelle normative italiane fu introdotta l’analisi non lineare 
sottoforma di metodi semplificati. Fra questi il più famoso è sicuramente il metodo POR, 
sviluppato da ricercatori sloveni (Tomaževič, 1978), il quale esegue una valutazione della 
risposta taglio-spostamento separatamente per ogni interpiano e valuta il taglio sismico ultimo 
dell’edificio come il minimo tra i valori del taglio alla base corrispondenti al collasso dei singoli 
interpiani e alla distribuzione delle forze assunta.  
Le ipotesi che stanno alla base di questo metodo sono: solai considerati infinitamente rigidi, 
trascurando la deformabilità e rottura delle fasce; i pannelli sono sede di deformazioni e di 
rotture a taglio per fessurazione diagonale; la risposta a taglio è calcolata secondo una legge 
elasto-plastica per cui lo spostamento ultimo è definito in termini di “duttilità” come multiplo 
dello spostamento elastico. 
Il metodo, quindi, prevede un modello di tipo shear-type ed un’analisi al passo con incremento di 
spostamento del baricentro delle rigidezze valutando la forza di taglio reattiva per ogni 
interpiano. Tale forza è calcolata considerando le rigidezze elastiche dei singoli pannelli fino a 
quando per un maschio murario non si raggiunge lo snervamento. Al passo successivo la 
rigidezza di tale maschio viene considerata ridotta e pari alla rigidezza secante calcolata in 
funzione dello spostamento raggiunto al passo precedente.  
Il vantaggio sostanziale di tale metodo è la semplicità di calcolo, da cui deriva un basso onere 
computazionale che ne ha permesso l’utilizzo negli anni. 
Tuttavia, nella versione originale, vi sono dei limiti: considerare i maschi come unica sede di 
deformazioni e di rotture, trascurando la rottura delle fasce di piano; ipotizzare come unico 
meccanismo di rottura quello di taglio per fessurazione diagonale, trascurando le rotture per 
ribaltamento e per scorrimento. Inoltre, fare un’analisi separata piano per piano non è in grado di 
cogliere la variazione di azione assiale nei maschi murari al crescere delle forze sismiche e 
quindi l’effettiva resistenza di tali maschi. Infine, nella valutazione del grado di vincolo non 
vengono considerate le rigidezze e le resistenze degli elementi orizzontali di accoppiamento. 
Negli anni si è riusciti ad ovviare solamente al problema di rottura per taglio considerando anche 
gli altri tipi di rottura, scorrimento e ribaltamento. 
L’utilizzo di tale metodo dà risultati che possono essere ritenuti soddisfacenti negli edifici di 2-3 
piani fuori terra, anche in assenza di solai rigidi. 
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6.1.3. Metodo a Telaio Equivalente 
 
Il metodo è stato sviluppato, dapprima per pareti multipiano caricate nel proprio piano, e 
successivamente è stato esteso a problemi tridimensionali. 
Se la geometria della parete e delle aperture è sufficientemente regolare, è possibile idealizzare 
una parete muraria mediante un telaio equivalente costituito da elementi maschio, ad asse 
verticale, elementi fascia, ad asse orizzontale ed elementi nodo.  
Gli elementi maschio e gli elementi fascia vengono modellati come elementi di telaio, “beam-
column”, deformabili assialmente e a taglio. Se si suppone che gli elementi nodo siano 
infinitamente rigidi e resistenti, è possibile modellarli numericamente introducendo opportuni 
bracci rigidi, offsets, alle estremità degli elementi maschio e fascia. 
 
 
Figura 6.1.3.I   Schematizzazione a telaio equivalente          Figura 6.1.3.II   Elemento maschio  
             di una parete caricata nel piano                                                   murario 
Fonte: Magenes, Bolognini, Braggio "Metodi semplificati per l'analisi sismica non lineare di 
edifici in muratura"[IV] 
 
Si suppone che un elemento maschio sia costituito da una parte deformabile con resistenza finita, 
e di due parti infinitamente rigide e resistenti alle estremità dell’elemento. L’altezza della parte 
deformabile o “altezza efficace” del maschio viene definita secondo quanto proposto da Dolce 
(1989), per tenere conto in modo approssimato della deformabilità della muratura nelle zone di 
nodo. 
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Figura 6.1.3.III   Definizione dell'altezza efficace dei maschi murari (Dolce,1989) 
 
Il comportamento dell’elemento maschio viene supposto elasto-plastico e lo spostamento ultimo 
viene valutato in funzione del drift, ovvero il rapporto tra spostamento orizzontale e altezza del 
muro. L’introduzione del drift in sostituzione di un limite in duttilità (utilizzato nel metodo POR) 
deriva da prove nelle quali si è notato che pannelli murari con diversi rapporti di forma portati a 
rottura tendono a presentare una dispersione molto contenuta della deformazione angolare 
ultima, ed una dispersione molto maggiore della duttilità ultima in spostamento. Le attuali 
normative fanno uso di questa formulazione per individuare la condizione ultima del pannello. 
A differenza del metodo POR il metodo a telaio equivalente considera tutti i meccanismi di 
rottura per i maschi murari,  la possibilità di verificare le fasce murarie e considerare l’effettivo 
grado di vincolo che offrono.  
Inoltre vi è la possibilità di modellare i solai deformabili oppure rigidi nel proprio piano 
riducendo di conseguenza così i gradi di libertà cinematici, qualora lo si ritenga opportuno. 
L’estensione del modello a strutture tridimensionali ha richiesto innanzitutto una formulazione 
tridimensionale dei legami costitutivi degli elementi maschio e fascia. Si è assunto una scissione 
del comportamento deformativo nei due piani di inflessione, lo stesso tipo di equazioni 
costitutive ed un comportamento fuori dal piano del maschio murario analogo al comportamento 
nel piano. 
L’unica differenza tra i due comportamenti consiste nel considerare una diversa altezza efficace, 
pari all’altezza libera di interpiano per la risposta fuori piano e pari all’altezza efficace calcolata 
con Dolce per la risposta nel piano. 
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6.2. Modello effettuato  
 
La struttura è stata modellata attraverso il programma di calcolo Aedes.PCM che effettua una 
modellazione a "Telaio Equivalente" e verifiche secondo la normativa vigente.  All'utente è 
lasciata la possibilità di scegliere fra le analisi da eseguire con le relative caratteristiche di 
comportamento da considerare, le verifiche da effettuare, le proprietà dei materiali, la rigidezza o 
deformabilità dei solai e i possibili interventi. 
In accordo con quanto esposto al § 7.2.6 delle NTC2008[1]  "il modello della struttura deve essere 
tridimensionale e deve rappresentare in modo adeguato le effettive distribuzioni spaziali di 
massa, rigidezza e resistenza, […]. 
Gli orizzontamenti possono essere considerati infinitamente rigidi nel loro piano, a condizione 
che siano realizzati in cemento armato, oppure in latero-cemento con soletta in c.a. di almeno 40 
mm di spessore, o in struttura mista con soletta in cemento armato di almeno 50 mm di spessore 
collegata da connettori a taglio opportunamente dimensionati agli elementi strutturali in acciaio 
o in legno e purché le aperture presenti non ne riducano significativamente la rigidezza. Inoltre 
come specificato al C8A.5.3 Circ.617/2009[2] l’irrigidimento dei solai per ripartire diversamente 
l’azione sismica tra gli elementi verticali nel caso dei solai lignei può essere conseguito 
operando all’estradosso sul tavolato. Una possibilità è fissare un secondo tavolato su quello 
esistente, disposto con andamento ortogonale o inclinato, ponendo particolare attenzione ai 
collegamenti con i muri laterali. 
Per tenere conto della variabilità spaziale del moto sismico, nonché di eventuali incertezze nella 
localizzazione delle masse, al centro di massa deve essere attribuita una eccentricità accidentale 
rispetto alla sua posizione quale deriva dal calcolo. Per i soli edifici ed in assenza di più 
accurate determinazioni l’eccentricità accidentale in ogni direzione non può essere considerata 
inferiore a 0,05 volte la dimensione dell’edificio misurata perpendicolarmente alla direzione di 
applicazione dell’azione sismica. Detta eccentricità è assunta costante, per entità e direzione, su 
tutti gli orizzontamenti. In accordo con il §7.3.3.1 NTC2008[1], gli effetti della eccentricità 
accidentale del centro di massa possono essere determinati mediante l’applicazione di carichi 
statici costituiti da momenti torcenti di valore pari alla risultante orizzontale della forza agente 
al piano moltiplicata per l’eccentricità accidentale del baricentro delle masse rispetto alla sua 
posizione di calcolo. 
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6.2.1. Modello con Aedes.PCM 
 
Il programma di calcolo suddivide la modellazione in tre fasi.  
Modello archiettonico: è in comune per le altre due fasi. È la modellazione della struttura per 
come si presenta architettonicamente. In questa fase sono state definite: la geometria degli 
elementi murari, le dimensioni delle aperture, l'orditura dei solai con i rispettivi carichi gravanti 
sui di essi e le relative travi di sostegno ed infine l'azione del vento. È stato, quindi, 
implementato il modello tridimensionale della struttura. Per quanto riguarda i divisori in accordo 
con quanto esposto al § 7.2.3 delle NTC2008[1], la rigidezza e la resistenza di tali elementi è stata 
ignorata e considerati quindi come carichi.  
Per il tetto sono state modellate le capriate per una migliore suddivisione dei carichi ma sono 
elementi privi di massa, il relativo peso è stato considerato nei carichi del solaio schematizzato 
come non spingente vista la presenza delle catene nelle capriate e con una ridistribuzione 
trasversale del 30% dei carichi per prendere in considerazione la presenza dell'orditura 
secondaria dei travicelli.  
In questa fase sono state definite anche le caratteristiche dei materiali, le quali sono comunque 
modificabili anche nelle fasi successive; le diverse proprietà sono evidenziate da colori diversi. 
È sulla base del modello architettonico che il programma genera gli altri due modelli con i quali 
sono state eseguite le analisi vere e proprie. 
  
Figura 6.2.1.I   Modello architettonico stato attuale e stato di progetto Aedes.PCM 
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Modello strutturale: sulla base del modello architettonico delle aperture e delle geometrie il 
programma crea il Telaio Equivalente. Questa è la fase, quindi, del modello vero e proprio sulla 
base del quale poi sono state eseguite le analisi statiche e sismiche. In questa fase sono stati 
inseriti i carichi o le masse relative agli aggregati specificati al §3.6.  
La scala è stata modellata come una trave in calcestruzzo le cui dimensioni sono pari alla 
larghezza della scala e allo spessore della soletta rampante, infatti si ritiene opportuno 
implementarla effettivamente nel calcolo e non solo come carico, in quanto offre un contributo in 
termini di rigidezza che non può essere trascurato.  
Dal momento che il programma nella realizzazione del telaio equivalente modella tutti i 
collegamenti fra i vari elementi come incastri, si è proceduto a svincolare a momento i nodi delle 
travi in acciaio che sorreggono il solaio.  
In questa fase si è imposto la condizione di rigidezza o deformabilità del solaio e la presenza di 
travi di accoppiamento con il relativo comportamento, questi aspetti si ripercuotono nelle analisi.  
Avendo considerato nel modello architettonico i solai delle falde non spingenti, per poter 
schematizzare l'effetto della spinta del puntone nel tetto a padiglione si sono inserite delle forze 
di pari intensità nelle direzioni X e Y. Tale forza è stata calcolata facendo riferimento ad uno 
schema di trave appoggiata semi-spingente. 
La struttura è stata vincolata considerando degli incastri perfetti in corrispondenza delle 
fondazioni.  
 
  
Figura 6.2.1.II   Modello strutturale stato attuale e stato di progetto Aedes.PCM 
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Modello cinematico: sempre sulla base del modello architettonico il programma è in grado di 
generare il modello relativo all'analisi cinematica. Tale possibilità è molto utile, in quanto 
effettuando dei tagli e scegliendo il tipo di meccanismo è possibile schematizzare e calcolare 
l'effettivo cinematismo tenendo conto dei reali carichi e della geometria della struttura.   
Così come per il modello strutturale, anche in questo caso si è considerata l'azione impressa dai 
puntoni nel tetto a padiglione come una forza concentrata.   
Per poter tener conto in maniera approssimata della resistenza  a compressione della muratura  
§ 8.7.1 NTC2008[1]  è stata arretrata la cerniera rispetto allo spigolo della sezione, come 
consigliato §C8A.4 Circ.617/2009[2]. 
 
   
Figura 6.2.1.III   Modello cinematico stato attuale e stato di progetto Aedes.PCM 
 
Quanto specificato sopra vale per tutti i modelli sia dello stato attuale sia dello stato di progetto. 
Nel seguito si va a specificare le principali differenze fra modelli raggruppandoli in stato attuale 
e stato di progetto. 
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6.2.2. Modelli stato attuale 
 
Per quanto riguarda lo stato attuale sono state effettuate due diverse modellazioni strutturali. In 
aggiunta a quanto detto nel capitolo precedente riguardante l'implementazione sul programma, si 
specifica che, in entrambi i casi, le scale mobili sono state considerate come carico distribuito 
sulla trave su cui poggia e da questa riportato alle murature esistenti.  
Nello stato attuale sono presenti solai deformabili (solaio latero-cemento o solaio tipo varese 
privi di soletta armata) e un cordolo perimetrale al primo piano. Si è ritenuto opportuno 
effettuare una modellazione con solai deformabili e una con solai rigidi vista la presenza del 
cordolo (eccetto quello di copertura inclinata modellato deformabile). La prima modellazione è 
sicuramente più realistica dello stato attuale, ma è proprio la seconda modellazione che ha 
indirizzato la scelta del nuovo solaio nello stato di progetto. Infatti, da quest'ultima si evince un 
miglior comportamento della struttura a fronte di azioni simiche e quindi si è optato per nuovi 
solai rigidi. Per entrambe le modellazioni si sono considerate le travi di accoppiamento 
schematizzate come incastrate nei link-rigidi e con un comportamento elasto-fragile vista 
l'assenza dell'architrave. 
 
• STATO ATTUALE PIANI DEFORMABILI: tutti gli impalcati sono schematizzati come 
deformabili, le travi di accoppiamento incastrate e con comportamento in analisi 
pushover elasto-fragile. Sicuramente più realistico del comportamento nello stato attuale.  
Per questo modello sono state eseguite l'analisi statica non sismica e l'analisi pushover 
della intera struttura (3d) considerando le verifiche sia nel piano sia fuori piano. (§ 5.5) 
 
• STATO ATTUALE PIANI RIGIDI: gli impalcati sono schematizzati come rigidi, eccetto 
la copertura inclinata come deformabile, le travi di accoppiamento incastrate e con 
comportamento in analisi pushover elasto-fragile. Utile per la scelta del tipo di solaio 
dello stato di progetto. Per questo modello sono state eseguite l'analisi statica non 
sismica e l'analisi pushover della intera struttura (3d) considerando le verifiche sia nel 
piano sia fuori piano. (Vedere § 5.5) 
 
Per la modellazione cinematica è stato effettuato un unico modello che comprendesse tutti i 
meccanismi ritenuti significativi denominato: STATO ATTUALE CINEMATISMI. 
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6.2.3. Modelli stato di progetto 
 
Per la modellazione dello stato di progetto vale quanto detto al capitolo riguardante i modelli 
Aedes.PCM tuttavia, si è proceduto ad effettuare i cambiamenti relativi agli intereventi 
strutturali. Per prima cosa sono state modificate la planimetria del solaio piano primo (chiusura 
vano scala mobile e apertura vano scala/ascensore) e i relativi carichi. Sono state inserite colonne 
e travi di sostegno dei solai, le quali sono state vincolate con uno schema di cerniera perfetta ed 
esonerate dalla verifica del programma in quanto verificate separatamente. 
Inoltre, è stato inserito un solaio vero e proprio del sottotetto con i relativi pesi. Sono stati anche 
modificati gli spessori di alcuni muri, considerando per questi una buona connessione trasversale 
giustificata dalla corretta realizzazione dell'inspessimento. Sono state apportate anche le 
modifiche relative alla chiusura o variazioni di dimensioni di porte e finestre e si è optato per 
l'inserimento di due travi nel soprafinestra e due nel sottofinestra. 
Come già anticipato nel capitolo relativo alle azioni di calcolo, si ricorda che non sono stati 
implementati nel calcolo né l'ascensore né la nuova scala in acciaio in quanto dotati di opportuno 
giunto sismico. 
Per quanto riguarda il modello strutturale dello stato di progetto si è fatto riferimento a diversi 
schemi che si contraddistinguono solo per le analisi eseguite (vedere § 5.5) o per gli interventi 
applicati. Infatti, il modello strutturale è comune a tutti gli schemi di riferimento e si specifica 
quanto segue: 
• solai considerati rigidi eccetto il solaio inclinato di copertura modellato deformabile; 
• travi di accoppiamento schematizzate come incastrate con comportamento in analisi 
pushover elasto-plastico giustificato dalla presenza di travi in acciaio nel sottofinestra e 
nel soprafinestra. 
 
Si riportano gli schemi di riferimento: 
 
• STATO DI PROGETTO: sono state eseguite l'analisi statica non sismica e l'analisi 
pushover della intera struttura (3d) considerando la sola verifica nel piano.  
 
• INTERVENTO 1: è stato considerato un livello di conoscenza LC2. È stata eseguita solo 
l'analisi statica non sismica in quanto la sismica già soddisfatta. 
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• INTERVENTO 2: è stato considerato un livello di conoscenza LC2 e sono stati inseriti i 
diatoni artificiali per soddisfare le verifiche a pressoflessione nel piano. È stata eseguita 
solo l'analisi statica non sismica e in questa analisi sono stati esclusi dalle verifiche i 
sottofinestra e i soprafinestra in quanto verificate separatamente. 
 
• INTERVENTO 3: è stato considerato un livello di conoscenza LC2, sono stati inseriti i 
diatoni artificiali e per soddisfare la verifica a taglio sono state considerate delle iniezioni 
di miscele leganti. È stata eseguita solo l'analisi statica non sismica e in questa analisi 
sono stati esclusi dalle verifiche i sottofinestra e i soprafinestra in quanto verificate 
separatamente. Come si vedrà nel capitolo successivo questo intervento non è stato 
realizzato perché oltre a non risolvere il problema delle verifica a taglio aggrava la 
pressoflessione nei maschi in seguito all'aumento di rigidezza dovuto alle iniezioni. 
  
• INTERVENTO 4 STATICA NON SISMICA: è stato considerato un livello di 
conoscenza LC2 ,sono stati inseriti i diatoni artificiali e per soddisfare la verifica a taglio 
è stato considerato un rinforzo a taglio. È stata eseguita solo l'analisi statica non sismica 
effettuando anche la verifica a pressoflessione ortogonale (per l'azione del vento) in 
questa analisi sono stati esclusi dalle verifiche i sottofinestra e i soprafinestra in quanto 
verificate separatamente. 
 
  
 
Figura 6.2.3.I   Elementi soggetti a intervento di diatoni artificiali (sx) e di rinforzo a 
taglio o iniezioni (dx)  Aedes.PCM 
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• INTERVENTO 4: è stato considerato un livello di conoscenza LC2 ,sono stati inseriti i 
diatoni artificiali e un rinforzo a taglio. È stata eseguita l'analisi pushover della intera 
struttura (3d) considerando le verifiche sia nel piano sia fuori piano.  
 
• INTERVENTO 4 bis: è stato considerato un livello di conoscenza LC2 ,sono stati inseriti 
i diatoni artificiali e un rinforzo a taglio. Sono state eseguite l'analisi pushover della 
intera struttura (3d) considerando le sole verifiche nel piano e le verifiche a 
pressoflessione fuori piano effettuate considerando la forza statica equivalente per 
elementi non strutturali definita al §7.2.3 NTC2008[1] con qa=3. (Quest'ultima 
denominata dal programma analisi dinamica).  
 
Si ritiene opportuno specificare che il programma implementa i vari intereventi in accordo a 
quanto prevede la normativa vigente. 
• LC2 comporta un diverso fattore di confidenza e valori medi delle proprietà 
meccaniche.(Vedere §1.5.1) 
• Diatoni artificiali si considerano come coefficienti migliorativi (1,3 per tipologia1 di 
muratura e 1,5 per tipologia2) applicati solo ai parametri di resistenza (vedere §8.2) 
• Iniezioni di miscele leganti si considerano come coefficienti migliorativi (1,5 per 
tipologia1 di muratura e 1,7 per tipologia2) applicati sia ai parametri di resistenza sia ai 
moduli elastici (tabella C8A.2.2 Circ.617/2009[2]) 
Quando si prevede l'applicazione di più caratteristiche costruttive contemporaneamente, vi sono 
due diverse possibili procedure; l'applicazione contemporanea di più coefficienti può consistere 
infatti in: 
1. applicare i singoli coefficienti correttivi al valore base del parametro da modificare e 
quindi sommare gli effetti percentuali. Esempio: diatoni  1,3 (30%) e miscele 1,5 (50%)  
diatoni+miscele= 0,3+0,5=0,8 (80%) quindi coefficiente correttivo 1,8. È il metodo più 
cautelativo e forse più corretto per questo è stato utilizzato questo primo metodo; 
2. moltiplicare i coefficienti correttivi: esempio 1,3·1,5=1,95 (95%). È meno cautelativo per 
questo non considerato. 
Per quanto riguarda il rinforzo a taglio è stato inserita l'effettiva area resistente delle piastre 
d'acciaio con il valore della resistenza di progetto e il passo in quanto in questo caso si effettua 
una verifica a taglio analoga al caso di muratura armata (vedere §8.3). 
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 È stato effettuato un modello cinematico denominato: STATO DI PROGETTO CINEMATISMI. 
Si ritiene opportuno precisare che il vincolo offerto dal sottotetto nei confronti dei cinematismi è 
stato effettivamente valutato come una forza che si oppone al meccanismo e non semplicemente 
come un vincolo che inibisce il cinematismo. Tale forza scaturisce dalla resistenza minima 
offerta dagli ancoraggi chimici e dalle viti da legno. (§8.5 per ancoraggi e allegato per viti) 
 
6.2.4. Forme modali 
 
L’analisi modale, come specificato al § C7.3.3.1 Circ.617/2009[2], “consiste nella soluzione delle 
equazioni del moto della costruzione, considerata elastica, in condizioni di oscillazioni libere 
(assenza di forzante esterna) e nella individuazione di particolari configurazioni deformate che 
costituiscono i modi naturali di vibrare di una costruzione. Questi modi di vibrare sono una 
caratteristica propria della struttura, in quanto sono individuati in assenza di alcuna forzante, e 
sono caratterizzate da un periodo proprio di oscillazione T, da uno smorzamento convenzionale 
ξ, caratteristiche proprie degli oscillatori elementari (sistemi dinamici ad un grado di libertà), 
nonché da una forma. Tranne che per casi particolari, quali quelli per esempio di costruzioni 
dotate di sistemi di isolamento e di dissipazione, si assume che i modi di vibrare abbiano tutti lo 
stesso valore dello smorzamento convenzionale ξ  pari al 5%. Qualunque configurazione 
deformata di una costruzione, e quindi anche il suo stato di sollecitazione, può essere ottenuta 
come combinazione di deformate elementari, ciascuna con la forma di un modo di vibrare. 
Ovviamente, in funzione dell’azione che agisce sulla costruzione, alcuni modi di vibrare avranno 
parte più significativa di altri nella descrizione della conseguente configurazione deformata. La 
massa partecipante di un modo di vibrare esprime la quota parte delle forze sismiche di 
trascinamento, e quindi dei relativi effetti, che il singolo modo è in grado di descrivere. Per 
poter cogliere con sufficiente approssimazione gli effetti dell’azione sismica sulla costruzione, è 
opportuno considerare tutti i modi con massa partecipante superiore al 5% e comunque un 
numero di modi la cui massa partecipante totale sia superiore all’85%, trascurando solo i modi 
di vibrare meno significativi in termini di massa partecipante.” 
Quindi, la forma modale è la deformata assunta dalla struttura in corrispondenza di una 
frequenza propria e consente di capire come si comporta la struttura sotto l'azione del sisma.  
Le forme modali sono utili nell'identificazione delle criticità della struttura soprattutto in termini 
di meccanismi permettendo così di indirizzare gli intereventi al fine di inibire tali cinematismi. 
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STATO ATTUALE 
 
Per quanto riguarda lo stato attuale si riporta l'analisi modale del solo modello "stato attuale 
solai deformabili". 
 
Modo Periodo [s] 
Frequenza 
[s-1] 
MX 
[%] 
MY 
[%] 
∑MX 
[%] 
∑MY 
[%] 
1 1,025 0,975 3,351 0,008 3,351 0,008 
2 0,660 1,515 0,224 0,000 3,575 0,009 
3 0,612 1,635 1,812 0,008 5,386 0,016 
4 0,499 2,002 0,000 0,116 5,386 0,133 
5 0,485 2,061 9,526 1,866 14,913 1,998 
6 0,476 2,101 2,649 16,431 17,562 18,429 
7 0,404   2,473   16,246    0,499 33,808   18,928 
8 0,363 2,757 5,152 1,033 38,960 19,961   
9 0,357    2,805   8,734    4,510 47,695 24,471   
10 0,340    2,941 0,116    0,000   47,811   24,471 
11 0,298   3,354   12,419    1,129    60,230   25,600   
12 0,279    3,588   0,749    4,727    60,979   30,327    
13 0,264    3,782   0,193    1,959    61,172   32,286    
14 0,258    3,876   0,068    0,183    61,240   32,469   
15 0,248 4,037   1,523    1,388    62,763   33,857 
16 0,218    4,597   3,629    7,582    66,392   41,439   
17 0,211   4,736   15,469   21,747   81,861   63,186 
18 0,178    5,629   0,001    2,960    81,863   66,146   
19 0,167    5,998   9,371    5,680    91,234   71,826   
20 0,162 6,162 0,036 2,704 91,270 74,530 
21 0,145 6,878 4,345 0,308 95,615   74,838 
22 0,136 7,341 0,533 15,711 96,148 90,549   
 
Si può osservare che i modi con massa partecipante maggiore lungo X e Y sono rispettivamente 
il modo 7 e 17, i primi modi sono caratterizzati da una massa partecipante bassa e indicano 
quindi dei modi di vibrare locali. Come già detto sono utili per comprendere il comportamento 
locale della struttura. 
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1° MODO T=1,025s          
 
7° MODO T=0,404s 
 
17° MODO T=0,211s 
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STATO DI PROGETTO 
  
Per lo stato di progetto essendo stati modellati i solai come rigidi (eccetto la copertura inclinata) 
si ha una massa partecipante maggiore fin dal primo modo e questo denota un comportamento 
più di insieme della struttura rispetto al caso di "stato attuale solai deformabili" per il quale il 
comportamento è caratterizzato da meccanismi locali. 
 
Modo Periodo [s] 
Frequenza 
[s-1] 
MX 
[%] 
MY 
[%] 
∑MX 
[%] 
∑MY 
[%] 
1 0,262 3,813 58,796 8,592 58,796 8,592 
2 0,192 5,200 19,793 53,227 78,589 61,819 
3 0,154 6,477 7,098 0,917 85,687 62,735 
4 0,132 7,585 1,498 33,873 87,185 96,608 
5 0,112 8,963 11,348 0,050 98,532 96,658 
 
Si può osservare che i modi con massa partecipante lungo X e Y sono rispettivamente il modo 1 
e 2. Si osserva che in alcuni modi non si ha solo massa partecipante in una direzione ma anche in 
entrambe le direzioni, questo fa pensare ad una componente torcente giustificata dalla 
disomogeneità della distribuzione di aperture e rigidezze. 
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1° MODO T=0,262s          
         
 
1° MODO T=0,262s     
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7. CONFRONTO DEI RISULTATI DEGLI ELEMENTI IN 
MURATURA 
In questo capitolo si riportano i risultati delle analisi eseguite mettendo a confronto i modelli 
relativi allo stato attuale e di progetto. Per quest'ultimo si confrontano i diversi risultati ottenuti a 
seconda del tipo di analisi eseguita. 
 
7.1. Statica non sismica 
 
Per l'analisi statica non sismica sono state effettuate le verifiche a pressoflessione complanare e a 
taglio. Per lo stato attuale e per quello di progetto nell'ultimo step di intervento si è ritenuto 
significativo effettuare anche una verifica fuori piano per tutelarci da qualsiasi crisi. In effetti, le 
verifiche fuori piano più restrittive sono quelle dovute all'azione del sisma e sono effettuate 
nell'analisi sismica. In questa fase invece le azioni che producono sollecitazioni ortogonali alla 
parete sono dovute alla schematizzazione a telaio e sostanzialmente alla azione vento. Essendo 
però l'edificio situato in una zona prossima al mare quest'azione potrebbe non essere da 
sottovalutare e per questo è stata eseguita anche quest'ulteriore verifica. 
 
         "Stato attuale piani deformabili"                               "Stato attuale piani rigidi"   
                
Figura 7.1.I   Sintesi dei risultati Aedes.PCM 
 
In entrambi i casi si osserva che la verifica a pressoflessione fornisce un coefficiente pari a zero 
questo indica che in alcuni maschi è stata raggiunta la resistenza massima a compressione. 
Questi bassi coefficienti denotano che la struttura per la sua geometria, piena di aperture, ha 
carenze pesino per i soli carichi verticali, perciò nello stato di progetto è stata prevista la chiusura 
o la riduzione delle dimensioni di alcune di esse. 
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Si riportano le immagine relative alle precedenti verifiche per il solo 
deformabili"  in quanto come già
nella guida agli interventi non tanto per queste verifiche ma soprattutto per le verifiche in analisi 
sismica.  
Figura 7.1.II   Verifiche a pressoflessione complanare, taglio per fessurazione, pressoflessione 
 
Per lo stato di progetto invece sono stati ottenuti i risultati seguenti.
 
                   "Stato di progetto"  
Figura 
Si ritiene fondamentale come primo intervento aumentare il livello di conoscenza
una diminuzione degli elementi
successivi interventi con relativi minori costi di intervento.
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
 detto l'altro modello non è realistico della stato attuale ma utile 
 
    
ortogonale stato attuale  
 
                                                "Interevento 1"
    
7.1.III   Sintesi dei risultati Aedes.PCM 
 
 che non soddisfano le verifiche e quindi una riduzione dei 
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Figura 7.1.IV   Verifiche a pressoflessione complanare e taglio per fessurazione Intervento 1
 
Come secondo intervento si è optato per la realizzazione dei diatoni artificiali che permettono di  
soddisfare le verifiche a pressoflessione ortogonale 
che per l'analisi statica non sismica
travi di accoppiamento in quanto verificate separatamente.
 
"Interevento 2
Figura 7.1.V   Elementi nei quali si realizzano i diatoni
 
Come si può notare con questo 
complanare e in parte anche quella a taglio. 
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
 
    
e alcune delle verifiche a taglio. Si ricorda 
 da questo punto in poi sono state escluse 
 
":LC2 + diatoni artificiali  
   
 e sintesi dei risultati Aedes.PCM
intervento si è risolto completamente la verifica a pressoflessione 
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dalle verifiche le 
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"Interevento 3":LC2 + diatoni artificiali + 
Figura 7.1.VI   Elementi nei quali si realizza l'interevento d
 
Si può osservare che le verifiche a taglio non sono soddisfatte e
coefficiente relativo alla pressoflessione complanare 
Questa riduzione è dovuta al fatto che le iniezioni comportano un aumento delle resistenze
anche un aumento della rigidezza 
Per questo le iniezioni di miscele
realizzazione di un rinforzo a taglio
con piastre metalliche disposte in orizzontale. 
"Interevento 4":
Figura 7.1.VII   Elementi nei quali si realizza l'interevento di iniezioni o di rinforzo a  taglio e 
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
iniezioni di miscele leganti
   
i iniezioni o di rinforzo a  taglio e 
sintesi dei risultati Aedes.PCM 
d inoltre si ha una riduzione del 
1,132           1,061. 
e quindi maschi più rigidi richiamano sollecitazioni maggiori.
 come intervento sono state abbandonat
. Tale rinforzo a taglio è stato realizzato 
 
LC2 + diatoni artificiali + rinforzo a taglio
 
sintesi dei risultati Aedes.PCM 
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, ma 
 
e in favore della 
mediante cerchiatura 
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Figura 7.1.VIII   Verifiche a pressoflessione complanare, taglio per fessurazione, 
 
Si può vedere che le verifiche sono sod
accoppiamento sono state escluse dalle verifiche
 
Si riportano a confronto le sintesi dei risultati
 
"Stato attuale solai deformabili
Figura 7.1.I
 
 
 
 
 
 
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
 
    
pressoflessione ortogonale 
disfatte per tutti gli elementi, si ricorda che la travi di 
 statiche in quanto verificate separatamente
 
"           "Stato di progetto"                        "Intervento 4
      
X   Confronto sintesi dei risultati Aedes.PCM
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7.2. Pushover 
 
Come già descritto nelle §5.5 relativo alle analisi eseguite 
pushover che si differenziano 
piano, oppure solamente taglio e
In questa fase si riportano i risultati per
verifiche sia nel piano sia fuori piano. Ovviamente i risultati ottenuti da questa analisi sono 
peggiori in termini di periodo di ritorno o di indicatore di rischio rispetto ai risultati di un
pushover nella quale si considera 
comportamento che un elemento in muratura offre 
piuttosto che nei confronti di sollecitazioni fuori piano.
D'altro canto la normativa permette di effettuare anche analisi separate per il comportamento nel 
piano e per quello fuori piano considerando per quest'ultimo 
quelle degli elementi secondari.
soddisfare le  verifiche in termini di resistenza
necessario effettuare un'analisi non lineare nella quale 
ultima dell'edificio. 
 
"Stato attuale piani deformabili
                                                       
Figura 7.2.I   Risultati pushover stato attu
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
sono state condotte due analisi 
per le verifiche eseguite: taglio e pressoflessione nel piano e fuori 
 pressoflessione nel piano.  
 le analisi pushover eseguite considerando entrambe le 
le sole verifiche nel piano. Questo 
nei confronti di sollecitazioni nel piano 
 
forze statiche equivalenti analoghe a 
 Tuttavia, le strutture poco resistenti non sono in gr
 per forze statiche equivalenti. 
viene effettivamente valutat
": travi di accoppiamento incastrate e con comportamento in                
analisi pushover elasto-fragile 
ale solai deformabili Aedes.PCM
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Per questo motivo è 
a la capacità 
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Figura 7.2.II   Curve di capacità A+X e A+Y  stato attu
 
Da questi risultati si evince che allo stato attuale la struttura non presenta buone capacità in 
termini di spostamento; lungo X 
Nonostante per l'edificio sia sufficiente apportare un miglioramento e non un adeguamento allo 
stato attuale la struttura è molto lontana dai limiti prestazionali richiesti. Si ricorda 
quanto esposto dalla Regione Toscana, 
edifici pubblici strategici e rilevanti
consentire il raggiungimento dell’indicatore di rischio superiore a 0,65
ritorno di 249 anni. 
 
Come già detto allo stato attuale è stata eseguita una modellazione con solai rigidi
una migliore risposta al sisma 
Questo risultato è dovuto alla capacità del solaio rigido di garantire una migliore ridistribuzione 
delle azioni sismiche effettuata secondo le rigidezz
Proprio per questo motivo, viste le esigenze statich
ricostruzione dei solai, si è optato per solai di tipo rigido. 
 
 
 
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
 
         
ale solai deformabili
presenta un esiguo comportamento non lineare
nelle Direttive Regionali D.2.9 "Istruzioni tecniche per 
"
[12]
, gli interventi di miglioramento sismico devono 
 e quindi un periodo di 
infatti il periodo di ritorno minimo è aumentato da 
70 anni              122 anni 
e e la distanza dal baricentro delle rigidezze. 
e che hanno portato alla demolizione e 
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. 
che secondo 
, che presenta 
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Figura 7.2.III   Risultati pushover stato attuale solai rigidi Aedes.PCM
Figura 7.2.IV   Curve di capacità A+X e A+Y  stato attuale solai rigidi Aedes.PCM
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
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Per lo stato di progetto l'analisi pushover considerando sia il comportamento nel piano sia fuori 
piano è stata effettuata solo per modello relativo all'ultimo step di intervento ovver
schema "Intervento 4": LC2 , diatoni artificiali
incastrate e con comportamento elasto
  
Figura 7.2.V
Figura 7.2.VI   Curve di capacità A+X e A+Y  Intervento 4 Aedes.PCM
           
Come si può notare dall'analisi pushover risulta che allo stato di progetto la struttura 
raggiungerebbe praticamente 
struttura riesce ad esplicare un comportamento di insieme soltanto
locali, quindi nella progettazione saranno proprio i cinematismi a definire l'indicatore di rischio.
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
, rinforzo a taglio, travi di accoppiamento 
-plastico.  
   Risultati pushover Intervento 4 Aedes.PCM
         
i livelli prestazionali richiesti dall'adeguamento. In realtà la 
 se sono inibiti i meccanismi 
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7.3. Pushover e verifica a 
 
In questa fase si riportano i risultati per analisi pushover eseguite considerando l
nel piano. Come già detto, i risultati ottenuti da questa analisi sono migliori in termini di periodo 
di ritorno o di indicatore di rischio rispetto ai risultati precedenti. Questo è dovuto al miglior 
comportamento che un elemento in muratura offre nei confronti di sollecitazioni nel piano 
piuttosto che nei confronti di sollecitazioni fuori piano. In parallelo però a quest
normativa prevede che siano effettuate le verifiche a pressoflessione fuori piano tramite
statiche equivalenti analoghe a 
è la pushover a definire l'indicatore di rischio
una volta i cinematismi. (Per le analisi vedere §5)
Questo tipo di analisi è stata effettuata per il solo stato di progetto, in quanto nello stato attuale si 
è preferito utilizzare una pushover che considerasse 
cogliere l'effettiva capacità ultima della struttura
 
Si riporta la schermata relativa allo schema 
soddisfatte per questo motivo 
Figura 7.3.I
 
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
pressoflessione fuori piano  
quelle degli elementi secondari. Quindi anche in questo caso non 
, ma semmai la verifica fuori piano oppur
 
le verifiche nel piano e fuori piano per poter 
. 
"Stato di progetto" e si osserva che le verifiche sono 
per gli altri step di intervento non è stata eseguita.
   Risultati pushover Stato di progetto Aedes.PCM
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Si riportano infine le verifiche relative allo schema 
a taglio e travi di accoppiamen
  
Figura 7.3.II
Figura 7.3.III   Curve di capacità A+X e A+Y  Intervento 4
Figura 7.3.IV   Sintesi dei risultati
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
"Intervento 4bis": diatoni artificiali
to incastrate e con comportamento elasto-plastico.
   Risultati pushover Intervento 4bis Aedes.PCM
        
bis  Aedes.PCM
 
 per pressoflessione fuori piano con azione statica equivalente
Aedes.PCM 
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7.4. Confronto fra pushover 
Si riportano a confronto i risultati dell'analisi pushover fra lo stato attuale e lo stato di progetto 
facendo riferimento agli schemi relativi 
 
Figura 7.4.I   Risultati pushover stato attuale solai deformabili Aedes.PCM
Figura 7.4.II
Queste due immagini sono relative ad una an
fuori piano e possiamo affermare che per lo stato di progetto i livelli prestazionali minimi per il 
miglioramento sono pienamente raggiunti anzi si raggiunge, anche se per poco, l'adeguamento. 
Tuttavia, ancora un volta è opportuno ricordare 
comportamento se sono inibiti i meccanismi locali, altrimenti la risposta al sisma dell'edificio è 
caratterizzata da cinematismi quali ad esempio ribaltamenti di pareti o di cantonali.
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
 
all'Intervento 4 e all'Intervento 4bis.
   Risultati pushover Intervento 4 Aedes.PCM
alisi pushover che considera le verific
che la struttura è in grado di esplicare questo 
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Infine si vuole riportare a confronto le due analisi pushover eseguite sullo stesso schema 
strutturale nelle quali l'unica differenza è considerare o meno 
Si osserva che i due periodi di ritorno che ne scaturiscono sono molto dive
il comportamento nel piano e fuori piano di un elemento in muratura.
 
Figura 7.4.III   Confronto
 
Considerando entrambe le verifiche
TR = 2302 anni. In realtà quest'ultimo periodo di ritorno non è il reale periodo di ritorno
struttura in quanto deve essere considerata anche la verifica a pressoflessione fuori piano con 
azioni statiche equivalenti, la quale fornisc
7.3.IV) e un periodo di ritorno dell'azione sismica 
considera il periodo di ritorno di 
 
 
 
 
 
 
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
le verifiche fuori 
rsi, in quanto diverso è 
 
   
 pushover Intervento 4 e Intervento 4bis Aedes.PCM
 nel piano e fuori piano si ha un TR = 739
e un coefficiente di sicurezza di 
di 1255 anni. Quindi cautelativamente si 
739 anni.  
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1,196 (vedere figura 
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7.5. Cinematismi 
 
L'analisi dei cinematismi è sicuramente la più importante, soprattutto nelle strutture esistenti, per 
questo si ritiene necessario fare una piccola digressione prima di procedere con i risultati 
ottenuti. Molto spesso nelle costruzioni non sono curati i dettagli costruttivi, con questo si 
intende ad esempio l'ammorsamento fra pareti ortogonali oppure fra pareti e solai, la cura dei 
cantonali o l'eliminazione di spinte in copertura. Anche in assenza dell'ingegneria strutturale 
parte dell'edilizia storica è stata realizzata secondo la regola d'arte curando gli aspetti appena 
citati; basti pensare ai cantonali realizzati con pietre squadrate, di grandi dimensioni e disposte 
trasversalmente al fine di creare una buona tessitura, nonostante il resto della costruzione fosse 
magari realizzato con materiale più scadente. Oggigiorno con la diffusione dell'ingegneria 
sismica per la costruzione del nuovo questi accorgimenti sono rispettati, anche le attuali 
normative impongono limitazioni sui dettagli costruttivi al fine di garantire un buon 
comportamento di insieme nei confronti dell'azione sismica. Quindi, sembra contraddittorio, ma 
il problema dei cinematismi è più facile riscontrarlo in costruzioni esistenti relativamente più 
recenti piuttosto che in costruzioni più antiche.  
 
Come ampiamente ripetuto è fondamentale lo studio di tali meccanismi poiché è questo tipo di  
analisi a governare i livelli prestazionali raggiunti e ad indirizzare gli intereventi. Proprio per 
questo motivo nel presente lavoro di tesi per l'edificio allo stato attuale è stata effettuata per 
prima cosa un'analisi dei cinematismi ed è scaturita la necessità di un piano nel sottotetto che 
inibisse il ribaltamento fuori piano delle pareti.  
Sia per lo stato attuale sia per quello di progetto sono stati presi in considerazione solo i 
meccanismi ritenuti significativi, ad esempio non è stato considerato il ribaltamento dell'intera 
parete vista la presenza del cordolo che inibisce tale meccanismo. Nello stato di progetto il 
vincolo offerto dal piano del sottotetto al ribaltamento è stato compiutamente implementato 
come una forza opposta al meccanismo pari al minimo della resistenza offerta dall'ancoraggi 
chimici e dalle viti da legno. Inoltre cautelativamente questa forza è stata ridotta del 30% per 
tener conto che una percentuale di connessioni possa venir meno per la cattiva realizzazione del 
collegamento.  (Vedere §8.5. per resistenza ancoraggi e allegato per resistenza viti legno) 
Nel seguito si riportano i risultati ottenuti, si ricorda che al fine di raggiungere il livello 
prestabilito di miglioramento sismico il TR,min = 249 anni. 
Capitolo 
 
 
• Ribaltamento semplice di parete
 
Ribaltamento parete lato ovest
la parete ma una sola porzione, la cui lunghezza è relativa alle dime
dell'aggregato. 
Figura 7.5.1.I
 
Ribaltamento parete lato via del Popolo: 
Figura 7.5.1.II
A differenza dello stato di progetto, il basso valore
dovuto alla presenza dell'azione ribaltante del puntone non contrastata da nessun'altra forza.
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
 
: data la presenza dell'aggregato il ribaltamento non interessa tutta 
   Ribaltamento semplice di parete Aedes.PCM
 
   Ribaltamento semplice di parete Aedes.PCM
 
 del indicatore di rischio dello stato attuale è 
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• Ribaltamento cantonale
 
Ribaltamento cantonale lato ovest: 
Figura 
 
Ribaltamento cantonale lato est: 
Figura 7.5.
A differenza dello stato di progetto, il basso valore del indicatore di rischio dello stato attuale è 
dovuto alla presenza dell'azione ribaltante del puntone non cont
 
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
 
 
7.5.2.I   Ribaltamento cantonale Aedes.PCM
 
2.II   Ribaltamento cantonale Aedes.PCM
 
rastata da nessun'altra forza.
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• Flessione verticale 
 
Flessione verticale di parete lato via del Popolo
 
Figura 7.5.3.I
 
Flessione verticale di parete lato via Tripoli: 
 
Figura 7.5.3.II
 
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
di parete 
:  
   Flessione verticale di parete Aedes.PCM
 
   Flessione verticale di parete Aedes.PCM
 
 
Pagina | 158  
 
 
 
 
Capitolo 
 
 
• Flessione orizzontale di parete
 
Flessione orizzontale di parete lato via del Popolo: 
 
Figura 7.5.4.I
 
Flessione orizzontale di parete lato via Tripoli: 
 
Figura 7.5.4.II
 
 
7:      Confronto dei risultati degli elementi in muratura
 
 
   Flessione orizzontale di parete Aedes.PCM
 
   Flessione orizzontale di parete Aedes.PCM
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7.6. Confronto fra analisi pushover e analisi cinematica 
 
Osservando i cinematismi si può dedurre che l'indicatore di rischio è inferiore rispetto a quello 
che si ottiene dall'analisi pushover (TR=739 anni), in alcuni casi non si raggiunge l'adeguamento 
ma il solo miglioramento sismico. Quindi sono i cinematismi che definiscono il valore 
dell'indicatore di rischio e il periodo di ritorno minimo pari a 451 anni. È doveroso però 
ricordare che questi cinematismi sono stati valutati considerando la forza esercitata dalle viti e 
dagli ancoraggi chimici opportunamente ridotta del 30% e quindi questi risultati sono molto 
cautelativi. Infatti, se non si effettuasse tale riduzione, si potrebbero raggiungere i livelli 
dell'adeguamento.  Inoltre come resistenze delle viti e della ancoraggio sono state considerate i 
minimi forniti dalle schede tecniche quindi in fase di realizzazione si prevede l'esecuzione di 
prove che attestino l'effettiva resistenza del collegamento.   
In definitiva però il valore minimo imposto per il miglioramento è stato raggiunto quindi 
possiamo ritenerci soddisfatti e  considerare validi gli interventi eseguiti. 
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8. INTERVENTI TIPO SU MURATURA ESISTENTE 
In questo capitolo si analizzano le modalità di realizzazione dei principali interventi eseguiti 
sulle murature esistenti. Fra questi possiamo distinguere due famiglie di intereventi in base alla 
ragione che ha portato alla loro realizzazione. Nella prima famiglia vi sono gli intereventi tipo 
inseriti per soddisfare le verifiche statiche degli elementi murari quali: aumento della conoscenza 
del manufatto fino ad un livello di conoscenza LC2, diatoni artificiali e rinforzo a taglio. La 
seconda famiglia raccoglie invece gli intereventi di consolidamento della struttura in generale, 
quali: rinfianco delle fondazioni e ancoraggi chimici che garantiscono il collegamento dei nuovi 
solai alla muratura esistente e contribuiscono a creare la necessaria scatola muraria collegando 
indirettamente anche le parete trasversali.  
 
8.1. Intervento LC2 
 
Questo tipo di interevento riguarda l'aumento del livello di conoscenza della costruzione che si 
raggiunge effettuando indagini aggiuntive, l'attuale normativa in questo caso consente di ridurre i 
fattori di confidenza e di considerare i valori medi delle resistente fornite per le diverse tipologie 
murarie. Si rimanda comunque ai § 1.4 e 1.5.1 per maggiori informazioni. 
In questa fase si ricorda che il livello di conoscenza LC2 si intende raggiunto quando siano stati 
effettuati il rilievo geometrico, verifiche in situ estese ed esaustive sui dettagli costruttivi ed 
indagini in situ estese sulle proprietà dei materiali; il corrispondente fattore di confidenza è 
FC=1,2.  § C8A.1.A.4 Circ.617/2009[2]  
Verifiche in-situ estese ed esaustive: sono basate su rilievi di tipo visivo, effettuati ricorrendo, 
generalmente, a saggi nella muratura che consentano di esaminarne le caratteristiche sia in 
superficie che nello spessore murario, e di ammorsamento tra muri ortogonali e dei solai nelle 
pareti. § C8A.1.A.2 Circ.617/2009[2]  
Indagini in-situ estese: sono basate su esami visivi della superficie muraria. Tali esami visivi 
sono condotti dopo la rimozione di una zona di intonaco di almeno 1m x 1m, al fine di 
individuare forma e dimensione dei blocchi di cui è costituita, eseguita preferibilmente in 
corrispondenza degli angoli, al fine di verificare anche le ammorsature tra le pareti murarie.[…] 
Tali indagini sono effettuate in maniera estesa e sistematica, con saggi superficiali ed interni per 
ogni tipo di muratura presente.  
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Prove con martinetto piatto doppio e prove di caratterizzazione della malta (tipo di legante, tipo 
di aggregato, rapporto legante/aggregato, etc.), e eventualmente di pietre e/o mattoni 
(caratteristiche fisiche e meccaniche) consentono di individuare la tipologia della muratura (si 
veda la Tabella C8A.2.1 per le tipologie più ricorrenti). È opportuna una prova per ogni tipo di 
muratura presente. Metodi di prova non distruttivi (prove soniche, prove sclerometriche, 
penetrometriche per la malta, etc.) possono essere impiegati a complemento delle prove 
richieste. […]§ C8A.1.A.3 Circ.617/2009[2] 
Appare evidente che affinché si possa usufruire di tale livello di conoscenza si debbano eseguire 
per la costruzione saggi aggiuntivi a quelli già effettuati, prove con martinetto doppio e di 
caratterizzazione della malta su entrambe le tipologie di murature riscontrate. Si ritiene che si 
debbano eseguire anche prove di caratterizzazione di pietre e dei mattoni, nonostante non siano 
indispensabili ai fini normativi, in quanto garantiscono una migliore conoscenza del fabbricato 
con un costo irrisorio. Questo tipo di intervento, come già specificato, è fondamentale in quanto 
in seguito a questo si riducono notevolmente gli altri interventi sugli elementi murari, quindi il 
costo delle indagini aggiuntive è giustificato dal minor costo degli interventi successivi.  
 
8.2. Diatoni artificiali 
 
I diatoni artificiali altro non sono che elementi trasversali gettati in opera che garantiscono una 
connessione trasversale, sono utili perciò nel caso in cui questa connessione non sia garantita 
dalla corretta posa in opera della muratura. A livello normativo sono infatti considerati come 
coefficienti correttivi applicati alle caratteristiche della muratura di valore pari a quelli utilizzati 
per muratura dotata di buona connessione trasversale. 
§ C8A.2 Circ.617/2009[2] consolidamento con diatoni artificiali: in questo caso si applica il 
coefficiente indicato per le murature dotate di una buona connessione trasversale. 
 Presenza di elementi di collegamento trasversale tra i paramenti: si applica il coefficiente 
indicato in tabella C8A.2.2 ai soli parametri di resistenza (fm e τ0); tale coefficiente ha 
significato solo per le murature storiche, in quanto quelle più recenti sono realizzate con una 
specifica e ben definita tecnica costruttiva ed i valori in Tabella C8A.2.1 rappresentano già la 
possibile varietà di comportamento. 
Il vantaggio di questo intervento è che essendo puntuale e non esteso su tutta la parete non si 
incrementa la rigidezza dell'elemento che comporterebbe sollecitazioni maggiori.  
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Quindi il vantaggio in termini di verifiche è il massimo che si può trarre in quanto aumentano le 
resistenze a parità di sollecitazioni. 
 
Tabella C8.A.2.2   Coefficienti correttivi 
 
Per quanto riguarda la realizzazione si è fatto riferimento a quanto riportato nel documento 
"Analisi delle principali tecniche di intervento e limiti della loro applicabilità" facente parte  
del "Protocollo di Progettazione per gli Interventi su Immobili Privati per la Ricostruzione 
Post-Sisma redatto in attuazione della Direttiva Tecnica del C.T.S. approvata con Decreto 
Commissariale n. 35/2005" Regione Molise[14]. Tale documento per i diatoni artificiali fa 
riferimento alle "Linee guida per gli interventi di riparazione del danno e miglioramento sismico 
per gli edifici di culto e monumentali - parte seconda - Regione Molise CNR-DAST-UOIG 
approvate con Decreto del Commissario Delegato n.70/2004[15]. 
Principi funzionali di base 
La tecnica d’intervento consiste nella realizzazione di elementi artificiali di forma cilindrica, gettati in 
opera all’interno di fori trasversali passanti, realizzati con la carotatrice. Con il termine “diatono” si 
individua, infatti, un elemento passante che veniva disposto, più o meno regolarmente, 
in direzione trasversale al piano della parete muraria nei muri a due o tre cortine, per realizzare un 
legame tra i due paramenti. Nelle murature fatte a regola d’arte l’impiego dei diatoni assumeva un 
carattere sistematico, mentre nelle murature scadenti, quindi realizzate con pietre non lavorate, si 
collocava solo qualche pietra di dimensione maggiore trasversalmente ma senza un criterio ben 
definito. La tecnica proposta è finalizzata, pertanto, all’inserimento di diatoni artificiali, utilizzando 
cioè i materiali che la moderna tecnologia mette a disposizione e fornendo alla parete quegli elementi 
che una muratura di buona qualità dovrebbe già avere. Pertanto, dal punto di vista statico la struttura 
muraria viene rinforzata senza essere modificato il suo originario funzionamento 
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Campi d’applicazione 
La tecnica può essere impiegata anche in murature di qualità molto scadente in quanto, non vengono 
trasmesse presollecitazioni; i diatoni si collegano, infatti, alla muratura grazie alle caratteristiche 
debolmente espansive della malta iniettata. In tale caso la scadente qualità dell’apparato murario 
rende necessario una maglia di diatoni più fitta. Nei riguardi della conservazione tale intervento 
risulta perfettamente leggibile ma comporta, anche se puntualmente, l’asportazione di una certa 
porzione della muratura originaria (rispetto alla tecnica dei tirantini anti espulsivi); per contro 
l'impatto visivo è decisamente minore risultando i diatoni meno evidenti in una muratura “faccia a 
vista” e del tutto nascosti in presenza di intonaco. La tecnica è consigliata proprio nel caso di 
murature molto povere per le quali i vincoli di conservazione sono meno stringenti e dove spesso, 
l’alternativa rischia di essere la demolizione o l’uso di metodi ancora più invasivi. La rigidezza a 
taglio del diatono rende tale tecnica efficace anche nel caso di azioni sismiche in quanto, il 
collegamento tra i paramenti porta a realizzare una parete monolitica trasversalmente e quindi meno 
vulnerabile a meccanismi di ribaltamento. 
Applicazione della tecnica e fasi operative 
dei diatoni artificiali 
1 - Esecuzione dei fori: l’esecuzione dei fori, di 
diametro 15 cm (figura 8.2.I), avviene con una 
sonda a rotazione (non a percussione perche troppo 
distruttiva), fissata alla muratura con particolari 
ancoraggi e regolata con appositi registri per 
effettuare carotature orizzontali; la velocità di 
rotazione e di avanzamento della sonda dipendono 
dalla qualità della muratura su cui si va ad agire. E’ 
buona norma effettuare il foro sulle pietre di 
dimensioni maggiori in modo tale da evitare 
l’espulsione delle pietre più piccole. 
 
 
Figura 8.2.I    Realizzazione dei fori con sonda 
a rotazione 
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2 - Inserimento dell’armatura: il diatono che 
viene inserito nella muratura deve avere una 
certa resistenza a trazione […]. È quindi 
opportuno inserire una minima armatura; 
questa può consistere in tre o quattro barre di 
piccolo diametro (Φ 8) legate da una spirale 
(Φ 5) Preparata l’armatura minima viene 
inserita all’interno del foro, dotato di 
distanziatori per un corretto posizionamento. 
 
 
Figura 8.2.II   Inserimento dell’armatura 
3 - Sigillatura: posizionata l’armatura è 
necessario chiudere le estremità in modo da 
sigillare gli spazi che  inevitabilmente restano 
intorno ai tappi ed evitare, così, la fuoriuscita 
della miscela iniettata; nella faccia dove 
avviene l’iniezione è necessario lasciare due 
fori per permettere all’aria di uscire nella fase 
di iniezione e alla malta di avere la massima 
aderenza con la muratura. […] 
 
 
Figura 8.2.III   Stuccatura delle due estremità 
4 - Iniezione: la malta utilizzata deve avere 
caratteristica leggermente espansiva in quanto 
il diatono lavora tanto meglio quanto migliore è 
l’aderenza con la parete circostante: a tal fine, 
onde evitare la presenza di zone di vuoto, viene 
iniettata in leggera pressione.  Non deve essere 
troppo fluida in quanto può essere iniettata 
agevolmente nel foro; una malta molto fluida 
presenterebbe, infatti un certo ritiro e 
tenderebbe a permeare l’intera muratura 
circostante, fatto non necessario ed in 
contraddizione con ricercata puntualità 
dell’intervento. […] 
 
 
Figura 8.2.IV   Stuccatura delle due estremità 
5 – Bonifica: della porzione della muratura vicina al diatono con iniezioni di malta. 
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Nello specifico si prevede la realizzazione di 3 diatoni al m2 con un minimo di 3 per elemento. 
 
 
Figura  8.2.V   Intervento tipo mediante la realizzazione di diatoni 
 
8.3. Rinforzo a taglio 
 
Il rinforzo a taglio è stato realizzato negli elementi murari per i quali non erano soddisfatte le 
verifiche a taglio. È stato deciso di realizzare il rinforzo mediante cerchiatura metallica effettuata 
tramite piastre di altezza 50mm e spessore 5mm e angolari L100x6, con particolare attenzione 
per gli elementi murari posizionati negli angoli, nei quali si sono introdotti dei bulloni con lo 
scopo di ancorare la cerchiatura e di evitarne il distacco. Tale cerchiatura è stata realizzata al 
livello delle aperture, ovvero delle zone nella quali si ha maggiormente la formazione delle 
lesioni per taglio. Tale cerchiatura ha lo scopo di evitare la propagazione di eventuali fessure, il 
comportamento della muratura a taglio risulta quindi rispecchiare il comportamento della 
muratura armata. Questo tipo di intervento quindi a livello normativo si esplica per gli elementi 
nei quali si effettua l'intervento con una diversa verifica a taglio pari a quella per la muratura 
armata. Per le restanti verifiche il comportamento della muratura rimane quello noto di muratura 
ordinaria. Anche per questo intervento quindi i vantaggi che se ne traggono sono massimi, 
poiché si ripercuote solo come un aumento di resistenza a parità di sollecitazioni. 
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Si riporta come è stata implementata nel programma la verifica a taglio secondo quanto 
specificato al §7.8.3.2.2 NTC2008[1]  integrato con il §C8.7.1.5 Circ.617/2009[2]"La resistenza a 
taglio (Vt) è calcolata come somma dei contributi della muratura (Vt,M) e dell’armatura (Vt,S), 
secondo le relazioni seguenti: 
Vt = Vt,M + Vt,S  
 
Vt,M=l·t 1.5τ0db '1+ σ01.5τ0d =l·t ftdb '1+ σ0ftd 
dove: 
l è la lunghezza del pannello 
t è lo spessore del pannello 
σ0 è la tensione normale media, riferita all’area totale della sezione (= P/lt, con P forza assiale 
    agente, positiva se di compressione) 
ftd e τ0d sono, rispettivamente, i valori di calcolo della resistenza a trazione per fessurazione 
diagonale e della corrispondente resistenza a taglio di riferimento della muratura (ft = 1.5 τ0d);  
b è un coefficiente correttivo legato alla distribuzione degli sforzi sulla sezione, dipendente dalla 
snellezza della parete. Si può assumere b = h/l, comunque non superiore a 1,5 e non inferiore a 
1, dove h è l'altezza del pannello". 
Vt,S = (0,6· d ·Asw ·fyd) / s  
dove: 
d è la distanza tra il lembo compresso e il baricentro dell’armatura tesa, 
Asw è l’area dell’armatura a taglio disposta in direzione parallela alla forza di taglio, con passo    
      s misurato ortogonalmente alla direzione della forza di taglio, 
fyd è la tensione di snervamento di calcolo dell’acciaio, 
s è la distanza tra i livelli di armatura. 
 
Deve essere altresì verificato che il taglio agente non superi il seguente valore: 
Vt,c = 0,3 fd t d  
dove: 
t è lo spessore della parete 
fd è la resistenza a compressione di progetto della muratura. 
 Figura  8.3.I   
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Intervento tipo rinforzo a taglio  
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8.4. Rinfianco fondazioni 
 
Sono stati realizzati degli interventi con lo scopo di consolidare la muratura esistente nonostante 
non vi siano particolari esigenze statiche. È questo il caso del rinfianco delle fondazioni, infatti 
allo stato attuale le fondazioni non presentano dissesti o cedimenti e dai saggi effettuati si 
presentano in buono stato ciò fa presupporre che per i carichi attuali siano soddisfatte le 
verifiche. Nello stato di progetto non si aumentano i carichi in fondazione, tuttavia dai saggi si 
riscontra una fondazione in muratura mista e quindi si ritiene che nell'ottica della riqualificazione 
e del miglioramento sismico dell'immobile è appropriato un consolidamento delle fondazioni. 
Tale consolidamento è da realizzarsi dove possibile da entrambi i lati e ogni 1,5m si prevede 
l'esecuzione di una trave di collegamento fra i due rinfianchi o comunque fra il rinfianco e la 
fondazione esistente che garantisca un irrigidimento trasversale. 
 
 Figura  8.4.I   Intervento tipo rinfianco fondazioni 
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Nell'ottica di un miglior consolidamento della fondazione esistente si propone l'utilizzo di 
micropali. Tale interevento è molto più oneroso da un punto di vista economico, quindi in prima 
istanza si è proposto il solo rinfianco con il quale comunque si raggiunge un accettabile livello di 
consolidamento. 
 
Figura  8.4.II   Intervento tipo rinfianco fondazioni e micropali 
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8.5. Ancoraggi chimici   
 
Gli ancoraggi chimici sono stati inseriti sia nel solaio del primo piano sia nel sottotetto. La loro 
funzione è quella di collegare i nuovi solai alla muratura esistente e indirettamente anche tra loro 
le pareti contribuendo così a garantire un comportamento scatolare (assicurato anche dal cordolo 
esistente del primo piano e del nuovo cordolo in acciaio nel sottotetto).  L'importanza del 
comportamento di insieme e delle analisi che ne conseguono sono già state ampiamente discusse, 
si ricorda solo che se la struttura è in grado di rispondere al sisma globalmente sviluppa dei 
livelli prestazionali maggiori. In caso contrario la struttura tende a rispondere al sisma come un 
insieme di meccanismi locali a cui corrispondono livelli di sicurezza minori. In definitiva questi 
ancoraggi chimici soprattutto quelli inseriti nel sottotetto si oppongono ai cinematismi cui la 
struttura andrebbe inevitabilmente in contro. L'efficacia si può riscontrare nel capitolo §7.5 nel 
quale sono riportati a confronto i risultati dell'analisi cinematica allo stato attuale, dove non sono 
presenti tali ancoraggi, e allo stato di progetto, dove invece sono presenti.  
Nello specifico sono stati utilizzati due diversi ancoraggi chimici: per il primo piano e per il 
piano del sottotetto. 
 
Al primo piano, data la presenza del cordolo si suppone che gli ancoraggi siano inseriti 
all'interno del calcestruzzo piuttosto che nella muratura, ovviamente tale ipotesi in fase di 
esecuzione deve essere confermata. Sono stati quindi presi i dispositivi di ancoraggio per il 
calcestruzzo, si distinguono qui due ancoranti che prevedono l'utilizzo del medesimo chimico. 
Il primo viene realizzato con il chimico HILTI HIT-HY 170 con barra M12 B450C inserita nel 
getto della soletta collaborante del solaio con lo scopo di creare una sistema di catene diffuso a 
tutto l'impalcato; vengono infatti previste anche barre passanti nelle murature interne che non 
necessitano del chimico. 
Il secondo viene realizzato con il chimico HILTI HIT-HY 170  ma con barra HIT-V 8.8 questo ha 
il compito di collegare le travi del solaio alla muratura esistente che non possono essere inserite 
direttamente nella muratura in quanto presente il cordolo. Sono quindi soggetti al taglio 
derivante dai carichi del solaio. La verifica di tale collegamento è riportata al § 9.3.5 qui si 
riporta la modalità di esecuzione e le resistenze garantite nelle schede tecniche dei produttori. 
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La resistenza a taglio di progetto 
incontro l'ancoraggio chimico 
 
• resistenza dell’acciaio 
• resistenza a scalzamento del calcestruzzo
• resistenza alla rottura del bordo del calcestruzzo
 
 
 
La progettazione esecutiva prevede l'inserimento di due ancoranti a passo di 80mm con 
profondità di 150mm si potrebbe considerare quindi una resistenza a taglio di 27,2kN, 
cautelativamente però è stato considerato 22
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è valutata considerando le possibili crisi a cui può andare 
ed è da assumersi come il valore minore tra: 
 
 
,7kN. 
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Figura  8.5.I   Ancoraggi chimici solaio primo piano 
 
Per quanto riguarda gli ancoraggi del piano sottotetto effettuandosi nella muratura si realizzano 
con il chimico HILTI HIT-HY 270 con barra HIT-V 5.8. Le modalità esecutive sono simili a 
quelle riportate per l'esecuzione degli ancoraggi nel calcestruzzo.  
Si riporta quanto reperito dalle schede tecniche fornite dal produttore. 
 
 
 
 
 
 
  
 
La resistenza a trazione di progetto 
incontro l'ancoraggio chimico ed
 
• resistenza dell’acciaio 
 
• estrazione dell'ancorante
 
• cedimento per rottura del mattone
 
• Estrazione di un mattone 
 
È stato considerato un resistenza di 2,2kN
l'effettiva resistenza dell'ancoraggio con prove in situ al fine di inserire il numero di ancoraggi 
necessario ad impedire i cinematismi.
Capitolo 8:      Interventi tipo su muratura esistente
è valutata considerando le possibili crisi a cui può andare 
 è da assumersi come il valore minore tra: 
 
  
 
 
, però in fase di esecuzione si prevede di attestare 
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Figura  8.5.II   Ancoraggi chimici solaio sottotetto 
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9. VERIFICHE ELEMENTI STATO DI PROGETTO 
In questo capitolo si analizzano le verifiche degli elementi dello stato di progetto che non sono 
state implementate nel programma Aedes.PCM. ovvero: architravi e sottofinestra, solaio 
sottotetto e primo piano, colonne con relative fondazioni. 
 
9.1. Architravi e travi nel sottofinestra 
 
Nell'ottica dell'intervento di miglioramento si è deciso di inserire le architravi e le travi nel 
sottofinestra, in questo modo è stato lecito considerare l'effettivo contributo di queste strisce sia 
in analisi statica non sismica sia in analisi pushover (le travi di accoppiamento sono state inserite 
nel programma e considerate con vincolo di doppio incastro ovvero uno schema a telaio 
completo). Affinché si possano considerare la normativa prevede che si debbano effettuare le 
verifiche su tali elementi. Le verifiche in analisi pushover sono state implementate nel 
programma, mentre le verifiche in analisi statica non sismica sono state effettuate separatamente. 
 
Come da § 4.2.4.1.2 NTC2008[1], il momento flettente di calcolo MEd deve rispettare: 
MEd
Mc,Rd
≤1 
La resistenza di calcolo a flessione retta della sezione Mc,Rd vale: 
Mc,Rd=Mpl,Rd=
Wpl·fyk
γM0
      per le sezioni di classe 1 e 2 
Il valore di calcolo dell’azione tagliante VEd deve rispettare la condizione:  
VEd
Vc,Rd
≤1 
dove la resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd, in assenza di torsione, vale 
Vc,Rd=
AV·fyk√3·γM0 
dove Av è l’area resistente a taglio che per profilati ad I e ad H caricati nel piano dell'anima si 
può assumere: Av=A-2·b·tf+(tw+2r)·tf 
Se il taglio di calcolo VEd è inferiore a metà della resistenza di calcolo a taglio Vc,Rd 
si può trascurare l’influenza del taglio sulla resistenza a flessione.
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• Per le architravi si è optato per 2 IPE200 in modo da occupare l'intero spessore del muro. 
Sono state dimensionate per le sollecitazioni fornite dal programma: 
MEd,max = 52,6 kNm < MRd = 57,8 kNm 
VEd,max = 58,0 kN < 0,5Vc,Rd = 105,8 kN 
 
 
           Figura  9.1.I   Caratteristiche IPE200 "Programma: Profili_v6" 
 
• Per i sottofinestra si è optato per 2 IPE100 in modo da occupare l'intero spessore del 
muro. Sono state dimensionate per le sollecitazioni fornite dal programma: 
MEd,max = 12,2 kNm < MRd = 15,9 kNm 
VEd,max = 10,2 kN < 0,5Vc,Rd = 47,4 kN 
 
 
           Figura  9.1.II   Caratteristiche IPE100 "Programma: Profili_v6" 
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9.2. Solaio sottotetto 
 
La struttura del solaio è costituita da travi in acciaio IPE 200, realizzate ad un interasse pari a 1m 
e sormontate da un doppio tavolato in legno massiccio di 7cm collegato alle travi. 
 
9.2.1. Verifiche tavolato in legno 
 
Per il doppio tavolato in legno sono state eseguite verifiche allo stato limite ultimo, a momento 
flettente e taglio, e verifiche allo stato limite di esercizio valutando la freccia. Come schema 
statico si è considerato una trave semplicemente appoggiata di luce pari all'interasse delle travi  
(it = 1m), le sollecitazioni sono state valutate considerando una larghezza di 1m ed incrementate 
del 30% §7.3.6.1 NTC2008[1]. Per la sezione resistente si è considerato quindi una sezione 
rettangolare di larghezza 1m e altezza pari a 4cm (spessore di un solo tavolato). 
 
VERIFICHE ALLO STATO LIMITE ULTIMO 
 
Flessione § 4.4.8.1.6 NTC2008[1] 
σm,y,d
fm,y,d
≤1 
σm,y,d    è la tensione di calcolo massima per flessione assumendo una distribuzione elastico     
             lineare delle tensioni sulla sezione pari a 6MEd/(b·s2) 
fm,y,d       resistenza di calcolo a flessione parallela alla fibratura pari a 11,1 N/mm2 
 
Taglio § 4.4.8.1.9 NTC2008[1] 
τd≤ fv,d 
τd           è la tensione tangenziale massima di calcolo, valutata secondo la teoria di Jourawsky       
              pari a 1,5T/A 
fv,d              resistenza di calcolo a taglio pari a 1,3 N/mm2 
 
MEd 
[kNm] 
σm,y,d 
[N/mm2] σm,y,d/ fm,y,d <1  
T 
 [kN] 
τ,d 
[N/mm2] τ,d / fv,d <1  
0,182 0,68 0,1 Vero 0,73 0,03 0,03 Vero 
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VERIFICHE ALLO STATO LIMITE DI ESERCIZIO 
 
In accordo con quanto specificato al § C4.4.7 Circ.617/2009[2] e al § 4.3.1 UNI-ENV 5-1-1[16] 
 
uvar,ist=
5ql4
384EJ +χ
ql2
8GA ≤ 
l
300 
 
utot,fin=!5g1+g2+q	l4384EJ +χ g1+g2+q	l
2
8GA " 
1+kdef≤ l200 
 
Tuttavia in letteratura si è riscontrato che questi limiti siano troppo poco cautelativi per i solai e 
quindi si propone rispettivamente l/500 e l/400 
 
uvar,ist 
[mm] 
<l/ 500= 
2mm kdef 
utot,fin 
[mm] 
<l/ 400= 
2,5mm 
0,16 Vero 0,8 0,26 Vero 
 
9.2.2. Verifiche travi del solaio  
 
La parte strutturale è composta da travi IPE 200 ad interasse di 1m. Le sollecitazioni sono state 
calcolate considerando uno schema statico di trave doppiamente appoggiata (il cui schema più 
critico ha una luce L=9.56m) oppure di trave su tre appoggi (Luci 4,37- 2,66m) 
 
VERIFICHE ALLO STATO LIMITE ULTIMO 
 
Sono state effettuate le classiche verifiche a flessione e taglio riportate al §9.1 cui si rimanda anche per 
l'output del programma "Profili_v6". Sollecitazioni incrementate del 30% §7.3.6.1 NTC2008[1]. 
MEd,max = 26,9 kNm < MRd = 57,8 kNm 
VEd,max = 11,3 kN < 0,5Vc,Rd = 105,8 kN 
 
La verifica all’instabilità dell’anima della sezione soggetta a taglio non è stata effettuata in 
quanto  
hw
t
= 32,6 ≤ 72
η
·'235fyk = 66,5 
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Essendo presente una trave continua su tre appoggi per tale elemento si ha momento negativo di 
valore inferiore al momento massimo e perciò le verifiche di resistenza sono soddisfatte. Tuttavia 
risultando compressa la piattabanda inferiore è necessario effettuare una verifica a 
svergolamento. Come da §5.2.2 UNI ENV 3-1-1[17], il momento resistente di progetto per i 
fenomeni di instabilità di una trave lateralmente non controventata può essere assunto pari a  
Mb,Rd	=	χLT·Wy fykγM1 
Wy             modulo resistente della sezione, pari al modulo plastico Wpl,y, per le  sezioni di classe  
                 1 e 2, al modulo elastico Wel,y, per le sezioni di classe 3  e che può essere assunto pari  
                 al modulo efficace Weff,y, per le sezioni di classe 4;  
χLT            fattore di riduzione per l’instabilità flessotorsionale, dipendente dal tipo di profilo  
                impiegato; può essere determinato per profili laminati o composti saldati dalla  
                formula 
χLT=
1
ΦLT+5ϕLT2 -β·λLT2
≤1,0 
dove      ΦLT=0,5 1+αLTλLT-2	+λLT2  
 
Si raccomanda di assumere i valori dei coefficienti di imperfezione αLT per l’instabilità flesso- 
torsionale pari a: 
• αLT = 0,21 per le sezioni laminate; 
• αLT = 0,49 per le sezioni saldate 
 
Il coefficiente di snellezza adimensionale λLT  è dato dalla formula 
678 = '9: ∙ ;:<=>?  
Wy             modulo resistente della sezione, pari al modulo plastico Wpl,y, per le sezioni di classe 
                 1 e 2, al modulo elastico Wel,y, per le sezioni di classe 3 e che può essere assunto pari  
                 al modulo efficace Weff,y, per le sezioni di classe 4;  
Mcr           momento critico elastico per instabilità flesso-torsionale 
 
Capitolo 9:      Verifiche elementi stato di progetto 
Pagina | 183  
 
 
Quando risulta la snellezza adimensionale λLT ≤ 0,4 , non è necessario tenere in conto gli effetti 
della instabilità flesso-torsionale. 
 
Mcr=C1
π2EIz
kL2 ·@A'B kkwC
2 Iw
Iz
+

kL2GIt
π2EIz
+C2zg-C3zj	2D -C2zg-C3zj	E 
dove: 
C1, C2 e C3          coefficienti che dipendono dalle condizioni di carico e di vincolo all’estremo; 
k e kw                   coefficienti di lunghezza efficace; 
zg = za - zs                   za è la coordinata del punto dove viene applicato il carico (baricentro)  
                            zs è la coordinata del centro di taglio b flangia inf · x = b flangia sup · (h-x) 
 
I coefficienti di lunghezza efficace k e kw variano da 0,5 per incastro completo a 1,0 quando non 
vi è incastro, con 0,7 quando vi è un estremo incastrato ed un estremo libero. 
Il coefficiente kw si riferisce all’ingobbamento di un estremo. Se non si è posto un vincolo 
apposito per l’ingobbamento, si raccomanda di prendere kw uguale a 1,0. 
 
                                                                   
                                                
 
 
 
                                                                                                 
 
 
 
 
 
 
 
Figura  9.2.2.I   Verifica svergolamento IPE 200 "Programma: Profili_v6" 
 
 
 
MEd,max = 4,3 kNm 
< 
Mb,Rd,max = 27,3 kNm 
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VERIFICHE ALLO STATO LIMITE DI ESERCIZIO  
 
Per lo stato limite di esercizio è stata effettuata la verifica riguardante gli spostamenti verticali 
come previsto al §4.2.4.2.1 NTC2008[1]  
Il valore totale dello spostamento ortogonale all’asse dell’elemento è definito come 
δtot = δ1 + δ2  
essendo: 
δC  la monta iniziale della trave, 
δ1 lo spostamento elastico dovuto ai carichi permanenti, 
δ2 lo spostamento elastico dovuto ai carichi variabili, 
δmax lo spostamento nello stato finale, depurato della monta iniziale = δtot - δC. 
Nel caso di coperture, solai e travi di edifici ordinari, i valori limite di δmax e δ2, riferiti alle 
combinazioni caratteristiche delle azioni, sono espressi come funzione della luce L 
dell’elemento. 
I valori di tali limiti sono da definirsi in funzione degli effetti sugli elementi portati, della qualità 
del comfort richiesto alla costruzione, delle caratteristiche degli elementi strutturali e non 
strutturali gravanti sull’elemento considerato, delle eventuali implicazioni di una eccessiva 
deformabilità sul valore dei carichi agenti. 
In carenza di più precise indicazioni si possono adottare i limiti indicati nella Tab. 4.2.X, dove L 
è la luce dell’elemento o, nel caso di mensole, il doppio dello sbalzo. 
 
 
Tabella 4.2.X   Limiti dei deformabilità per gli elementi di impalcato di costruzioni ordinarie 
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I corrispondenti valori di abbassamento sono stati calcolati come segue: 
 
δ2=
5ql4
384EJ                      δmax=
5(gF+gG+ql4
384EJ  
 
Il valore più critico come per il momento positivo è stato valutato in corrispondenza dalla trave 
di lunghezza pari a 9,56m. 
δ2 
[mm] 
<l/ 350= 
32mm 
δmax 
[mm] 
<l/ 250= 
38mm 
33 Vero 13 Vero 
 
9.2.3. Verifiche travi che sostengono il  solaio del sottotetto 
 
Per quanto riguarda le travi che sorreggono il solaio dalla ricerca archivistica si è dedotto che 
dovrebbero essere presenti travi 2 NP 340 oppure 2 NP 240. Si prevede in fase di esecuzione di 
verificare l'effettiva presenza di tali travi e qualora non fossero di tali caratteristiche o non 
fossero alla quota necessaria si propone la loro sostituzione rispettivamente con IPE 240 e  
IPE 300. Infatti a quanto riscontrato le travi  2 NP 240 sono collocate su una luce maggiore 
rispetto a quella delle travi 2 NP 340. Sono state effettuate le verifiche sia allo stato limite ultimo 
sia allo stato limite di esercizio ma essendo analoghe a quelle riportate nel paragrafo precedente 
si riportano solo i risultati più critici in forma tabellare, anche in questo caso non è risultata 
necessaria la verifica di instabilità d'anima. 
 
Verifiche SLU 
Elemento MEd,max [kNm] 
Mb,Rd 
[kNm] 
MEd,max < 
MRd 
VEd,max 
[kN] 
0,5Vc,Rd, 
[kN] 
VEd,max< 
0,5Vc,Rd, 
IPE 240 64,7 96,0 Vero 42,1 145 Vero 
IPE 300 93,0 164,6 Vero 40,7 194 Vero 
 
Verifiche SLE 
Elemento δ2 [mm] <l/ 350 
δmax 
[mm] <l/ 250 
IPE 240 8 18 Vero 21 25 Vero 
IPE 300 32 37 Vero 19 26 Vero 
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9.3. Solaio primo piano 
 
La struttura del solaio è costituita da travi in acciaio HE 160 A, realizzate ad un interasse pari a 
1m, sormontate da una lamiera grecata utilizzata come cassero a perdere e un getto di 
calcestruzzo armato di completamento di 5cm. Le sollecitazioni sono state calcolate 
considerando uno schema statico di trave doppiamente appoggiata ( la situazione più critica ha 
una luce L=5,87m) oppure di trave su tre appoggi (la situazione più critica ha luci 2,49 - 5,16m). 
Lo schema su due appoggi è il più critico a momento in campata M+ mentre lo schema su tre 
appoggi è il più critico per il momento in appoggio M-; per questo si farà riferimento ad uno 
schema o l'altro a seconda che si analizzi la campata o l'appoggio. 
 
9.3.1. Larghezza collaborante  
 
In accordo con il §4.3.2.3 NTC2008[1], la distribuzione delle tensioni normali negli elementi 
composti, deve essere determinata o mediante una analisi rigorosa o utilizzando nel calcolo la 
larghezza efficace della soletta. La larghezza efficace, beff, di una soletta in calcestruzzo può 
essere determinata mediante l’espressione: 
beff=b0+be1+be2 
b0                                      distanza tra gli assi dei connettori   b0= 0,40m 
bei=min (Le/8, bi-b0/2)     valore della larghezza collaborante da ciascun lato della sezione   
                                         composta  (vedi fig. sotto) 
Le nelle travi semplicemente appoggiate è la luce della trave, nelle travi continue è la distanza 
indicata in fig. sotto 
 
Figura 4.3.2   Larghezza efficace,beff, e luci equivalenti, Le per le travi continue 
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In particolare 
 Sezione  
Interasse 
travi 
[m] 
b1 
[m] 
b2 
[m] 
L1 
[m] 
L2 
[m] 
Le 
[m] 
be1 
[m] 
be2 
[m] 
befficace 
[m] 
Campata 1,00 0,30 0,30 5,87 - 5,87 0,30 0,30 1,00 
Appoggio 1,00 0,30 0,30 2,49 5,16 2,91 0,24 0,24 0,88 
 
Il quantitativo minimo di armatura di trazione AS in soletta posta all’interno della larghezza 
collaborante ed utilizzata per il calcolo del momento plastico secondo §4.3.2.1 NTC2008[1] non è 
stato rispettato in quanto la verifica agli stati limiti ultimi è stata eseguita considerando la sola 
trave in acciaio. Ad ogni modo, si è previsto l'utilizzo di una rete elettrosaldata Φ6/10x10 in 
B450C di area As=283 mm2/m. 
 
9.3.2. Verifiche SLU 
 
Sono state eseguite verifiche di resistenza a momento flettente per M+, mentre per l'appoggio 
dove si ha momento negativo che comporta lo sbandamento della piattabanda inferiore è stata 
effettuata una verifica a svergolamento. Infine è stata eseguita la verifica a taglio; queste 
verifiche sono state eseguite considerando la sola trave in acciaio e le sollecitazioni sono state 
incrementate del 30% §7.3.6.1 NTC2008[1]. Non è stata necessaria la verifica di instabilità 
d'anima. 
 
Verifiche SLU 
Sezione MEd,max [kNm] 
Mb,Rd 
[kNm] 
MEd,max < 
MRd 
VEd,max 
[kN] 
0,5Vc,Rd, 
[kN] 
VEd,max< 
0,5Vc,Rd, 
Campata 57,4 64,2 Vero - - - 
Appoggio -33,3 -54,9 Vero 40,8 99,8 Vero 
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Figura  9.3.2.I   Verifiche SLU HE160A "Programma: Profili_v6" 
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ARMATURA TRASVERSALE 
 
Come da §4.3.4.3.5 NTC2008[1] L’armatura trasversale della soletta deve essere progettata in 
modo da prevenire la rottura prematura per scorrimento o fessurazione longitudinale nelle 
sezioni critiche della soletta di calcestruzzo a causa delle elevate sollecitazioni di taglio create 
dai connettori. La sollecitazione di taglio agente lungo le superfici critiche deve essere 
determinata coerentemente con le ipotesi di calcolo assunte per la determinazione della 
resistenza della connessione. 
L’area di armatura trasversale in una soletta piena non deve essere minore di 0,002 volte l’area 
del calcestruzzo e deve essere distribuita uniformemente.  
Ac,min=100mm2 
Dal momento che allo SLU le verifiche sono state condotte considerando la sola trave in acciaio, 
mentre il contributo della soletta è stato considerato al solo SLE, il calcolo della forza di 
sconnessione di competenza del piolo è stato eseguito con la teoria elastica. Perciò anche 
l'armatura trasversale è stata valutata con tale teoria. 
La variazione di sforzo in una ala della piattabanda in funzione della forza di sconnessione (Ω) 
valutata con la teoria di Jourawsky e considerando 1m di lunghezza vale: 
∆F=Ω·
beff	-	bw
2·beff
 
 
La sollecitazione di taglio agente lungo tali superfici critiche, νEd, per unità di lunghezza si 
ricava, dalla formula 
νEd=
∆F
∆x·hf
 
 
dove hf è lo spessore della piattabanda in calcestruzzo. 
 
Figura  C4.3.7   Distribuzione della sollecitazione di taglio longitudinale nella piattabanda in 
calcestruzzo 
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L’area dell’armatura minima necessaria all’assorbimento della sollecitazione νEd è data da 
 
Asf	·	fsk
γ
s
	·	sf ≥	νEd·	hs 
 
dove Asf è l’area della singola barra d’armatura. 
 Per evitare la rottura del calcestruzzo compresso è necessario imporre che 
 
νEd≤	0,3 (1- fck250) · fckγ
c
 
 
Se le tensioni νEd sono inferiori a 0,4fctd, dove fctd è la resistenza a trazione di progetto del 
calcestruzzo, non è necessario disporre apposita armatura trasversale. 
 
Nello specifico è stato calcolato νEd = 0,5 N/mm2 <  0,4fctd = 0,7 N/mm2 quindi non è stata 
necessaria nessuna armatura aggiuntiva. 
L'armatura trasversale Φ6/10 è stata dimensionata per soddisfare la verifica di una trave in 
calcestruzzo (100x5cm) su più appoggi posti a distanza costante pari ad 1m (interasse travi 
HE 160 A) . 
 
M+Ed,max=1,45 kNm < M+Ed,max=1,60 kNm 
 
M-Ed,max=1,16 kNm < M-Ed,max=1,48 kNm 
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9.3.3. Verifiche SLE 
 
La sezione resistente è una sezione mista, perciò sono state effettuate le verifiche relative ai 
limiti di tensione nel cls, verifiche per fessurazione e deformabilità. Tali verifiche sono state 
effettuate considerando il relativo momento di inerzia omogeneizzato a breve e lungo termine 
che prevede un differente coefficiente di omogeneizzazione. 
 
VERIFICHE DI TENSIONI E FESSURAZIONE NEL CLS 
 
Sono state effettuate le verifiche per la soletta in calcestruzzo la normativa al § 4.1.2.2.5 
NTC2008[1]  prescrive che le tensioni di esercizio del cls e delle barre di acciaio rispettino le 
seguenti limitazioni: 
- σc < 0,60 fck per la combinazione rara = 12 N/mm2 
- σc < 0,45 fck per la combinazione quasi permanente = 9 N/mm2 
- σs < 0,8 fyk per la combinazione rara = 360 N/mm2 
 
Al § C4.1.2.2.4.6 NTC2008[2] è prevista una verifica della fessurazione senza calcolo diretto, 
limitando la tensione a seconda del diametro e della sensibilità della barra, delle condizioni 
ambientali e dello stato limite considerato. 
  
 
Tabella C4.1.II   Diametri massimi delle barre per il controllo di fessurazione 
 
Si riportano le verifiche corrispondenti alle condizioni più critiche: per la soletta nella sezione di 
campata, effettuata a breve termine dato che nel lungo termine le tensioni migrano dal cls 
all'acciaio; per le barre di armatura nella sezione di appoggio (la verifica non varia nel lungo o 
nel breve termine in quanto in appoggio la soletta è non reagente). 
Capitolo 9:      Verifiche elementi stato di progetto 
Pagina | 192  
 
 
Verifica delle tensioni nel calcestruzzo e nelle barre d’armatura: 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura  9.3.3.I   Verifiche SLE Sezione mista "Programma: Profili_v6" 
Sezione 
σc rara 
[N/mm2] 
< 12 
σc quasi permanente 
[N/mm2]  
< 9 
Campata  4,4 Vero 3,4 Vero  
Sezione 
σs rara 
[N/mm2] 
< 360 
σs quasi permanente 
[N/mm2]  
< 360 
σs frequente 
[N/mm2] 
< 360 
Appoggio 89,4 Vero 65,5 Vero  70,4 Vero  
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VERIFICA DEFORMABILITÀ 
 
È stata effettuata la verifica di deformabilità come proposta al §9.2.2 relativa agli elementi in 
acciaio.  
δ2=
5ql4
384EJ                      δmax=
5(gF+gG+ql4
384EJ  
 
Tuttavia trattandosi di una sezione mista sono state effettuate per il δmax  le verifiche a breve e 
lungo termine calcolando però la componente di abbassamento dovuta ai carichi variabili con un 
momento di inerzia omogeneizzato a breve termine.  
 
Breve termine Lungo termine 
δ2 
[mm] 
<l/ 350= 
17mm 
δmax 
[mm] 
<l/ 250= 
23mm 
δg1+ g2 
[mm] 
δmax 
[mm] 
<l/ 250= 
23mm 
8 Vero 14 Vero 8 16 Vero 
 
 
9.3.4. Verifiche pioli 
 
Per i pioli si è optato per 2 pioli Nelson con le caratteristiche riportate in figura sottoastante  
L2=55mm posti a passo di 25cm. 
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Si è proceduto al calcolo della resistenza del singolo connettore secondo quanto indicato al 
§4.3.4.3.1.2 NTC2008[1]. La resistenza di calcolo a taglio di un piolo dotato di testa, saldato in 
modo automatico, con collare di saldatura normale, posto in una soletta di calcestruzzo piena 
può essere assunta pari al minore dei seguenti valori 
PRd,a=0,8ftπd2/4	/γV 
PRd,c=0,29αd2fckEc	0,5/γV 
dove 
γV                    fattore parziale per le connessioni pari a 1,25, 
ft                      resistenza a rottura dell’acciaio del piolo, 
fck                    resistenza cilindrica del calcestruzzo della soletta, 
d                     diametro del piolo, 
hsc                   altezza del piolo dopo la saldatura, non minore di 3 volte il diametro del gambo  
                       del piolo; 
α=0,2 B	hscd +1C         per 3≤hsc/d≤4 
α=1,0                   per hsc/d>4 
 
Nonostante la lamiera grecata svolga la sola funzione di cassero a perdere e per tale motivo non 
sia stato mai considerato il suo contributo, la sua presenza comporta una riduzione della 
resistenza del piolo che è stata considerata cautelativamente pari al valore minimo 0,6. 
La verifica per ogni singolo piolo risulta essere soddisfatta ed il taglio sollecitante è stato 
valutato con la teoria elastica. 
VEd = 9,6 kN < VRd = 12,3 kN 
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9.3.5. Verifiche collegamenti della trave del solaio 
 
Si riportano le verifiche dei collegamenti della trave del solaio HE 160 A con la colonna e con la 
muratura esistente. 
 
COLLEGAMENTO CON LA COLONNA HE 240 B 
 
Figura  9.3.5.I   Collegamento trave HE160A con colona HE240B 
 
Per questo collegamento sono state eseguite le classiche verifiche per le unioni bullonate, per i 
bulloni sono state rispettate le limitazioni geometriche indicate nella Tabella 4.2.XIII  
§ 4.2.8.1.1 NTC2008[1]. 
Verifica a taglio dei bulloni 
In base a quanto esposto al §4.2.8.1.1 NTC 2008[1], la resistenza di calcolo a taglio dei bulloni e 
dei chiodi Fv,Rd, per ogni piano di taglio che interessa il gambo dell’elemento di connessione, 
può essere assunta pari a: 
Fv,Rd = 0,6 ftb Ares / γM2, bulloni classe 4.6, 5.6 e 8.8;  
Ares indica l’area resistente della vite e si adotta quando il piano di taglio interessa la parte 
filettata della vite, […] ftb, invece, indica la resistenza a rottura del materiale impiegato per 
realizzare il bullone.  
La resistenza a rottura è stata assunta pari a quanto indicato al §11.3.4.6.1 NTC2008[1] 
 
Sono stati utilizzati bulloni 4 M12 classe 5.6 anche se i calcoli sono stati eseguiti considerando  
2 M12. Si ha un unico piano di taglio   
Fv,Ed =14,6 kN < Fv,Rd = 20,4 kN 
Sollecitazioni massime 
collegamento  
VEd = 29,2 kN 
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Verifica a rifollamento della piastra e del profilo HE 240 B 
Come da §4.2.8.1.1 NTC 2008[1], la resistenza di calcolo a rifollamento Fb,Rd del piatto 
dell’unione, bullonata o chiodata, può essere assunta pari a: 
Fb,Rd = k α ftk d t /γM2 
d                                   diametro nominale del gambo del bullone, 
t                                    spessore della piastra collegata, 
ftk                                   resistenza a rottura del materiale della piastra collegata, 
α=min {e1/(3 d0) ; ftb/ft; 1}                    per bulloni di bordo nella direzione del carico applicato, 
α=min {p1/(3 d0) – 0,25 ; ftb/ft ; 1}        per bulloni interni nella direzione del carico applicato, 
k=min {2,8 e2/d0 – 1,7 ; 2,5}                   per bulloni di bordo nella direzione perpendicolare al   
                                                                 carico applicato, 
k=min {1,4 p2 / d0 – 1,7 , 2,5}                 per bulloni interni nella direzione perpendicolare al   
                                                                carico applicato, 
essendo e1 , e2 , p1 e p2 indicati in Fig. 4.2.3 e d0 il diametro nominale del foro di alloggiamento 
del bullone. 
La verifica più critica è quella sulla piastra avendo lo spessore minore: 
Fb,Ed =14,6 kN < Fb,Rd = 103,2 kN 
 
Verifica della piastra a trazione  
In accordo al §4.2.8.1.1 NTC 2008[1], la resistenza di calcolo a trazione degli elementi di 
connessione Ft,Rd  può essere assunta pari a: 
Ft,Rd = 0,9 ftb Ares /γM2, per i bulloni 
Ft,Ed = 29,2 kN < Ft,Rd = 411,7 kN 
 
Verifica delle parti terminali  
È stata eseguita anche una verifica a strappo nelle parti terminali sia per la piastra sia per il 
profilo, la più critica risulta quella sulla piastra: 
 
τ =
Fb,Ed
2·e1· t
=14,6N/mm2< 
fyd√3 =151,2N/mm2	 
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Verifiche saldature 
Come §4.2.8.2.3 NTC2008[1], la resistenza di progetto, per unità di lunghezza, dei cordoni 
d’angolo si determina con riferimento all’altezza di gola “a”, cioè all’altezza “a” del triangolo 
iscritto nella sezione trasversale del cordone stesso. 
La lunghezza di calcolo L è quella intera del cordone, purché questo non abbia estremità 
palesemente mancanti o difettose. 
Eventuali tensioni σ//  agenti nella sezione trasversale del cordone, inteso come parte della 
sezione resistente della membratura, non devono essere prese in considerazione ai fini della 
verifica del cordone stesso. 
Per le verifiche occorre riferirsi alternativamente alla sezione di gola nella effettiva posizione o 
in posizione ribaltata. 
Allo stato limite ultimo le azioni di calcolo sui cordoni d’angolo si distribuiscono uniformemente 
sulla sezione di gola. 
Considerando la sezione di gola in posizione ribaltata, si indicano con n⊥ e con t⊥  la tensione 
normale e la tensione tangenziale perpendicolari all’asse del cordone. 
La verifica dei cordoni d’angolo si effettua controllando che siano soddisfatte simultaneamente 
le due condizioni 
5n⊥2 +t⊥2 +τ//2≤β1·fyk 
|n⊥+t⊥|≤β2·fyk 
dove fyk è la tensione di snervamento caratteristica ed i coefficienti β1 e β2 sono dati, in funzione 
del grado di acciaio, in Tab. 4.2.XIV. 
 
Tabella  4.2.IVX   Valori dei coefficienti β1 e β 2 
 
 È stata considerato che tutto il taglio fosse preso come τ// dalle saldature verticali: 
 
τ// = 45,8 N/mm2 < β1fyk = 192,5 N/mm2 
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COLLEGAMENTO CON LA MURATURA ESISTENTE 
 
 
Figura  9.3.5.II   Collegamento trave HE160A con muratura esistente 
 
Sono state effettuate due verifiche: una riguardante l'ancorante chimico e una riguardante il 
profilo ad L. 
Verifiche ancoraggio chimico 
Come si evince dall'immagine sono stati inseriti due ancoranti chimici a passo di 8cm la cui 
resistenza è riportata al § 8.5 e risulta pari a 22,7 kN per singolo ancorante: 
VEd = 19,6 kN < VRd = 22,7 kN 
 
Verifiche profilo ad L 
È stata eseguita una verifica a mensola dell'ala inferiore del L 
σ2+3τ2< fyk
γM0
 
228,5 N/mm2 < 261,9 N/mm2 
Sono state inoltre eseguite le verifiche a rifollamento, a trazione e a strappo delle parti terminali 
dell'ala forata dalla barra HIT-V 8.8 
Rifollamento Trazione Strappo parti terminali 
Fb,Ed Fb,Rd 
Fb,Ed 
< 
Fb,Rd 
Ft,Ed 
[kN] 
Ft,Rd 
[kN] 
Ft,Ed 
< 
Ft,Rd 
τ 
[N/mm2] 
fyd/√3 
[N/mm2] 
τ 
< 
fyd/√3 
19,6 165,1 Vero 39,2 658,8 Vero 8,7 151,2 Vero 
 
Sollecitazioni 
massime 
collegamento  
VEd = 39,2 kN 
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9.3.6. Verifiche travi che sostengono solaio primo piano 
 
Per quanto riguarda le travi che sorreggono il solaio si è deciso di inserire delle nuove travi  
IPE 330. Sono state effettuate le verifiche sia allo stato limite ultimo sia allo stato limite di 
esercizio ma essendo analoghe a quelle riportate nei paragrafi precedente si riportano solo i 
risultati più critici in forma tabellare, anche in questo caso non è risultata necessaria la verifica di 
instabilità d'anima. 
 
MEd,max 
[kNm] 
Mb,Rd 
[kNm] 
MEd,max < 
MRd 
VEd,max 
[kN] 
0,5Vc,Rd, 
[kN] 
VEd,max< 
0,5Vc,Rd, 
186,5 210,7 Vero 144,1 232,9 Vero 
 
δ2 
[mm] <l/ 350 
δmax 
[mm] <l/ 250 
8 15 Vero 14 21 Vero 
 
VERIFICA COLLEGAMENTO CON LA COLONNA HE 240 B 
 
Figura  9.3.6.I   Collegamento trave IPE 330 con colonna HE 240 B 
 
 
 
 
Sollecitazioni massime collegamento  
VEd = 127,8 kN 
MEd = 11,5 kNm dovuto all'eccentricità del 
collegamento rispetto alla linea d'asse della 
colonna. 
Capitolo 9:      Verifiche elementi stato di progetto 
Pagina | 200  
 
 
Verifiche saldature 
Sono state effettuate le veriche per le saldature a cordone d'angolo analoghe a quelle riportate ai 
precedenti paragrafi. 
È stata considerato che tutto il taglio fosse preso come τ// dalle saldature verticali: 
τ// = 100,5 N/mm2 < β1fyk = 192,5 N/mm2 
Tutto il momento è stato affidato come t⊥ alle saldature verticali: 
t⊥ 
 
= 120,5 N/mm2 < β1fyk = 192,5 N/mm2 
t⊥ 
 
= 120,5 N/mm2 < β2fyk = 233,7 N/mm2 
 
Verifica elemento di appoggio 
Dal momento che l'angolare è stato irrigidito si è ritenuto necessario effettuare una verifica 
dell'irrigidimento. Per tale elemento è stata fatta una verifica ad instabilità per compressione 
considerando lo sforzo normale derivante da uno schema tirante-puntone. Secondo quanto 
indicato al §4.2.4.1.3.1 NTC2008[1] la verifica di stabilità di un’asta si effettua nell’ipotesi che la 
sezione trasversale sia uniformemente compressa. Deve essere 
NEd
Nb.Rd
≤1 
NEd                      azione di compressione di calcolo, 
Nb,Rd                   resistenza all’instabilità nell’asta compressa, data da 
Nb,Rd=
χ·A·fyk
γM1
        per le sezioni di classe 1, 2 e 3, con γM1=1,05. 
I coefficienti χ dipendono dal tipo di sezione e dal tipo di acciaio impiegato; essi si desumono, in 
funzione di appropriati valori della snellezza adimensionale 6̅ , dalla seguente formula 
K = 1L + LG − 6G ≤1.0 
dove Φ=0,5 1+αλ-0,2	+λ2N  α è il fattore di imperfezione, ricavato dalla Tab 4.2.VI, e la 
snellezza adimensionale	6̅ è pari a λP=5A∙fykNcr          per le sezioni di classe 1, 2 e 3, 
Ncr è il carico critico elastico basato sulle proprietà della sezione lorda e sulla lunghezza di 
libera inflessione l0 dell’asta, calcolato per la modalità di collasso per instabilità appropriata. 
Il valore del carico critico euleriano si calcola tramite la seguente espressione Ncr=
π2·EJ
l02  
NEd =180,8 kN < Nb,Rd =227,8 kN 
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9.4. Colonne  
 
Per ridurre la luce deformabile delle travi che sostengono il solaio si è deciso di introdurre 6 
colonne HE 240 B che sono state progettate e dimensionate con uno schema statico di doppia 
cerniera (biella). Si è considerato quindi lo sforzo normale di compressione e un momento 
flettente aggiuntivo che tiene conto dell'eccentricità dei carichi trasmessi dalle travi e 
dell'eccentricità minima di progetto pari L/250 e L/200 rispettivamente per inflessione attorno 
all'asse forte e debole. È stata effettuata sia la verifica di resistenza sia di instabilità per elementi 
pressoinflessi, si riporta quest'ultima in quanto più restrittiva.  
Come indicato al §C4.2.4.1.3.3 Circ.617/2008[2], oltre alle verifiche di resistenza, per elementi 
pressoinflessi devono essere eseguite, quando rilevanti, anche verifiche di instabilità a 
pressoflessione.  In presenza di fenomeni di instabilità flesso-torsionali bisogna verificare che: 
 
NEd·γM1
χ
min·fyk·A
+
Myeq,Ed·γM1
χLT·fyk·Wy· B1- NEdNcr,yC
+
Mzeq,Ed·γM1
fyk·Wz· B1- NEdNcr,zC
≤1 
 
χmin              minimo fattore χ relativo all’inflessione intorno agli assi principali di inerzia; 
χLT              fattore di riduzione per l’instabilità flesso-torsionale,  
W                modulo resistente plastico per  le sezioni di classe 1 e 2, 
Ncr              carico critico euleriano relativo all’inflessione intorno agli assi principali di inerzia; 
Meq,Ed         valore equivalente del momento flettente da considerare nella verifica. 
 
NEd 
[kN] 
My,Ed 
[kNm] 
Mz,Ed 
 [kN] 
L0 
[mm] Verifica Stabilità  
244,0 7,8 11,9 4510 0,27 ≤ 1,00 Vero 
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9.4.1. Verifiche fondazioni colonne 
 
 
 
               Figura  9.4.1.I   Particolari fondazione colonne 
 
VERIFICHE PIASTRA DI BASE 
Sono state effettuate le verifiche sulle tensioni di contatto, verifiche a mensola della piastra e 
verifiche saldature: 
σc = 1,5 N/mm2 < fcd = 14,2 N/mm2  tensioni di contatto 
 
MEd = 8,3 kNm/m  < MRd = 17,5 kNm/m  verifica a mensola per unità di lunghezza 
 
t⊥ 
 
= 66,9 N/mm2 < β1fyk = 192,5 N/mm2< β2fyk = 233,7 N/mm2 verifiche saldature 
 
Sollecitazioni fondazione  
NEd = 244,0 kN 
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VERIFICA PLINTO DI FONDAZIONE 
 
L'armatura del plinto di fondazione è stata scelta al fine di garantire un'armatura minima 
(armatura di pelle della fondazione) che fosse in grado di sostenere una trazione derivante da uno 
schema tirante-puntone pari a:       NEd/4 = NRd = As,min·fyd 
Si è scelto di inserire una rete elettrosaldata Φ10/20X20 =393 mm2/m. 
 
VERIFICA TRAVE DI COLLEGAMENTO 
 
Secondo quanto riportato al §7.2.5.1 NTC2008[1] si deve tenere conto della presenza di 
spostamenti relativi del terreno di fondazione sul piano orizzontale e dei possibili effetti da essi 
indotti nella sovrastruttura. Il requisito si ritiene soddisfatto se le strutture di fondazione sono 
collegate tra loro da un reticolo di travi, o da una piastra dimensionata in modo adeguato, in 
grado di assorbire le forze assiali conseguenti. In assenza di valutazioni più accurate, si possono 
conservativamente assumere le seguenti azioni assiali: 
± 0,3 Nsd amax /g per il profilo stratigrafico di tipo B 
± 0,4 Nsd amax /g per il profilo stratigrafico di tipo C 
± 0,6 Nsd amax /g per il profilo stratigrafico di tipo D 
dove  Nsd è il valore medio delle forze verticali agenti sugli elementi collegati, e amax è 
l’accelerazione orizzontale massima attesa al sito. 
In assenza di analisi specifiche della risposta sismica locale l’accelerazione massima attesa al 
sito può essere valutata con la relazione: amax = ag·S in cui S è il coefficiente che comprende 
l’effetto dell’amplificazione stratigrafica (SS) e dell’amplificazione topografica (ST) e ag 
è l’accelerazione orizzontale massima su sito di riferimento rigido. 
 
 
Figura  9.4.1.II   Particolare trave di collegamento 
Sollecitazioni fondazione  
NEd = 12,4 kN 
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FONDAZIONE SU PALI 
 
Per la fondazione delle colonne si è considerato anche una fondazione su pali, la cui esecuzione 
si prevede nel caso in cui si effettui il consolidamento della fondazione esistente mediante 
micropali. Si riporta per completezza il particolare 
 
 
Figura  9.4.1.II   Particolari fondazione colonne su pali
      Conclusioni 
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CONCLUSIONI 
 
Il presente lavoro tesi si è inserito nell'ottica del miglioramento sismico e della riqualificazione 
dell'immobile di proprietà del Comune, attualmente in disuso, sito in Via Tripoli, Rosignano 
Solvay. Per tale immobile è stata studiata la nuova adattabilità agli usi culturali richiesti dalle 
nuove esigenze Comunali; in particolare l'edificio è stato inserito nei "PIU",  "Progetti di 
Innovazione Urbana", che prevedono per tale immobile: la realizzazione di una sala convegni, 
spazi riservati uso uffici, una sala riunioni e un locale per lo scambio dei saperi fra anziani e 
nuove generazioni. Al fine di accertare esaustivamente lo stato dell'immobile sono stati effettuati 
una ricerca storico-archivistica e dei rilievi geometrici che hanno permesso di conoscere 
l'evoluzione, le geometrie, i materiali ed i dettagli costruttivi del fabbricato nel suo complesso. Si 
è passati poi allo studio dei solai, dal quale si è riscontrato l'incapacità di soddisfare le verifiche 
con i carichi di progetto. Viste le esigenze Comunali per tale immobile, non si è preso in 
considerazione il declassamento con conseguente cambio di destinazione d'uso, ma si è deciso 
per la sostituzione dei solai del piano primo adattandolo ai nuovi usi. Prima di procedere allo 
studio del fabbricato nella sua globalità, si è reputato più opportuno effettuare un'analisi locale 
dei cinematismi. In quanto, le strutture esistenti tendono  a comportarsi come un insieme di 
sottostrutture che sviluppano meccanismi disaccoppiati tra loro, piuttosto che come un'unica 
struttura. Da questa analisi è stata individuata la necessità di realizzare un incatenamento in testa 
dei maschi murari posti al primo piano in modo da evitarne il ribaltamento. Ciò è stato 
conseguito mediante la realizzazione di  un nuovo solaio nel sottotetto ben collegato alla 
muratura esistente, il quale favorisce, inoltre, il collegamento fra le pareti ortogonali grazie alla 
realizzazione del cordolo in acciaio. Si è poi passati alle analisi globali della struttura fra le quali 
la statica non sismica, la quale ha evidenziato che la geometria della struttura, piena di aperture, 
ha carenze persino per i soli carichi verticali. Per l'analisi statica non lineare, data la presenza di 
un cordolo al primo piano, nonostante i solai deformabili, si è eseguita un'analisi su un modello 
globale della struttura, quindi una Pushover che comprendesse tutta la struttura e non i singoli 
paramenti. Sono state effettuate due modellazioni la cui differenza consiste nello schematizzare 
il solaio deformabile o rigido: il primo caso conforme con lo stato di fatto della struttura; il 
secondo caso meno realistico ma utile nella scelta degli interventi riguardanti i nuovi solai. 
Infatti data la migliore risposta della struttura rispetto alla prima modellazione e dovendo 
progettare due nuovi solai (primo piano e sottotetto) si è optato per due soluzioni di solaio rigido. 
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 A questo punto è stato modellato lo stato di progetto con gli interventi strutturali individuati 
nello studio dello stato attuale quali: aumento della sezione di alcuni elementi murari, chiusura e 
modifiche di porte e finestre, inserimento di architravi e travi nel sottofinestra, nuovo solaio del 
primo piano e del sottotetto, infine la rimozione dell'esistente scala mobile e l'inserimento di una 
nuova  scala e di un ascensore.  
Lo studio è proseguito con l'analisi statica non sismica e con l'individuazione di interventi quali 
l'aumento del livello di conoscenza, i diatoni artificiali e il rinforzo a taglio che hanno permesso 
di raggiungere i livelli prestazionali imposti dall'attuale normativa per le azioni non sismiche. 
Per la risposta globale alle azioni simiche sono state effettuate due analisi: un'analisi statica non 
lineare considerando sia le verifiche nel piano sia fuori piano e un'analisi statica non lineare 
considerano le sole verifiche nel piano mentre le verifiche fuori piano sono state effettuate 
attraverso l'utilizzo di forze statiche equivalenti valide per gli elementi secondari. 
Dall'analisi pushover considerando entrambe le verifiche sia nel piano sia fuori piano si ha un 
TR=739 anni, mentre dall'analisi non lineare che considera le sole verifiche nel piano si ha 
TR=2302 anni, in realtà quest'ultimo non è attendibile in quanto deve essere considerata anche la 
verifica a pressoflessione fuori piano con azioni statiche equivalenti, la quale fornisce TR = 1255 
anni. Tuttavia la struttura riesce ad esplicare un comportamento di insieme soltanto se sono 
inibiti i meccanismi locali, quindi nella progettazione sono proprio i cinematismi che hanno 
definito l'effettivo indicatore di rischio. Dall'analisi di questi si è ottenuto un periodo di ritorno 
minimo pari a 451 anni e quindi inferiore a quello dell'adeguamento ottenendo solo un 
miglioramento sismico. È doveroso però ricordare che questi cinematismi sono stati valutati 
considerando, a favore di sicurezza, la forza minima esercitata dal collegamento e non 
semplicemente inibendoli con vincoli. 
In definitiva però possiamo affermare che il valore minimo imposto per il miglioramento è stato 
raggiunto, riuscendo così nell'obbiettivo di riqualificare l'immobile che, a seguito degli interventi 
di consolidamento, raggiunge il livello di sicurezza richiesto dalla normativa per la destinazione 
d'uso per cui dovrà essere utilizzato. 
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ALLEGATI 
 
Stima dei costi 
 
1) INDAGINI 
 
SAGGI MURATURE: Esami visivi della superficie muraria condotti dopo la rimozione di una 
zona di intonaco di almeno 1m x 1m, al fine di individuare forma e dimensione dei blocchi di 
cui è costituita la muratura, eseguiti preferibilmente in corrispondenza degli angoli 
n° 6 €/cad. 50,00 € 300,00 
 
MARTINETTO PIATTO DOPPIO: La prova dovrà essere condotta procedendo 
all'asportazione di due giunti di malta con opportuna sega, effettuando due tagli perfettamente 
orizzontali, installando uno o più estensimetri di precisione in corrispondenza del taglio ed 
inserendo poi due martinetti sottili (piatti) nei tagli operati. Dalla prova è possibile effettuare la 
stima del modulo elastico del paramento murario. È compreso quanto altro occorre per dare i 
risultati delle prove completi. 
n° 2 €/cad. 1500,00 € 3000,00 
 
CARATTERIZZAZIONE MALTA:  Le prove devono essere eseguite secondo il D.M. 
14/01/2008  e successive modifiche. È compreso quanto occorre per fare la prova completa. 
n° 2 €/cad. 308,00 € 616,00 
 
CARATTERIZZAZIONE PIETRE E/O MATTONI:  utilizzo del penetrometro Windsor 
per murature. Stima delle resistenze dei singoli materiali a mezzo infissione di una 
sonda in lega speciale nell'elemento di prova con l'utilizzo di pistola Windsor per 
murature. È compreso quanto altro occorre per dare i risultati della prova completi.  
n° 2 €/cad. 66,00 € 132,00 
 
COSTO TOTALE PER LE INDAGINI 
€ 4048,00 
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2) DEMOLIZIONI 
 
DEMOLIZIONE MURATURE PORTANTI: con spessore fino a 50cm a tutti i piani 
compresi i necessari puntellamenti, il calo a terra, il trasporto a discarica e ogni altro 
onere. 
mc 4,2 €/mc 139,00 € 583,80 
 
DEMOLIZIONE TRAMEZZI: di mattoni forati ad una testa a tutti i piani compresi il 
calo a terra, il trasporto a discarica e ogni altro onere. 
mq 299,0 €/mq 17,30 € 5172,70 
 
DEMOLIZIONE CONTROSOFFITO: realizzato in cartongesso compresi il calo a terra, 
il trasporto a discarica e ogni altro onere. 
mq 385,9 €/mq 12,00 € 4630,80 
 
DEMOLIZIONE SOLAIO PRIMO PIANO: rimozione del solaio in latero-cemento con 
relativo massetto, pavimento e intonaco, sono compresi il calo a terra, il trasporto a 
discarica e ogni altro onere. 
mc 141,10 €/mc 150,00 € 21165,00 
 
DEMOLIZIONE SOLAIO PIANO TERRA: solaio a contatto con il terreno costituito da 
pavimentazione, massetto e relativo sottofondo compresi il trasporto a discarica e ogni 
altro onere. 
mq 378,2 €/mq 18,00 € 6807,60 
 
RIMOZIONE SCALA  MOBILE: rimozione dell'esistente scala mobile con le relative 
travi di sostegno, compresi il trasporto a discarica e ogni altro onere. 
mq 13,0 €/mq 22,90 € 297,70 
 
COSTO TOTALE PER LE DEMOLIZIONI 
€ 38657,60 
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3) RICOSTRUZIONI 
 
RICOSTRUZIONE MURATURE PORTANTI: realizzata con elementi ben ammorsati 
alla muratura esistente. Comprende l'aumento di sezione di 2 maschi murari, la chiusura 
di 3 porte, una finestra e una porta finestra e la modifica delle dimensioni di 6 
portefinestre e di 6 finestre 
mc 22,4 €/mc 305,00 € 6832,00 
 
RICOSTRUZIONE SOLAIO SOTTOTETTO: fornitura e posa in opera dell'orditura 
principale costituita da travi in acciaio S275, del doppio tavolato in legno massiccio con 
relative viti di collegamento e del cordolo in acciaio realizzato mediante profili ad L. 
mq 385,9 €/mq 200,00 € 77180,00 
 
RICOSTRUZIONE SOLAIO PIANO PRIMO: fornitura e posa di calcestruzzo e reti per 
la soletta collaborante, le reti saranno sovrapposte di 30cm in ambo le direzioni. 
Fornitura e posa in opera di travi in acciaio S275, pioli, lamiera grecata usata come 
cassero a perdere, massetto alleggerito, pavimentazione e controsoffitto. 
mq 337,3 €/mq 150,00 € 50595,00 
 
RICOSTRUZIONE SOLAIO PIANO TERRA: fornitura e posa in opera di solaio tipo 
iglù, massetto alleggerito, pavimentazione, sottofondo,  calcestruzzo e reti per la soletta 
collaborante, le reti saranno sovrapposte di 30cm in ambo le direzioni. 
mq 378,2 €/mq 80,00 € 30256,00 
 
BARRE DI ANCORAGGIO: fornitura ferri Φ12 ad aderenza migliorata B450C inseriti 
ed ancorati al cordolo esistente. È compreso il foro nel calcestruzzo, il riempimento con 
resina epossidica tipo HIT-HY 170, la manodopera ed ogni altro onere. 
n° 147 €/cad. 12,00 € 1764,00 
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CONNETTORI CLASSE 8.8: fornitura di barre M12 HIT-V classe 8.8 inseriti ed 
ancorati al cordolo esistente. È compreso il foro nel calcestruzzo, il riempimento con 
resina epossidica tipo HIT-HY 170, la manodopera ed ogni altro onere. 
n° 104 €/cad. 13,90 € 1445,60 
 
CONNETTORI CLASSE 5.8: fornitura di barre M16 HIT-V classe 5.8 inseriti ed 
ancorati alla muratura esistente. È compreso il foro nella muratura, il riempimento con 
resina epossidica tipo HIT-HY 270, la manodopera ed ogni altro onere. 
n° 181 €/cad. 15,80 € 2859,80 
 
CONNETTORI PASSANTI: fornitura di barre M12 HIT-V classe 5.8 o ferri Φ12 ad 
aderenza migliorata B450C passanti nella muratura esistente. È compreso il foro nella 
muratura, il riempimento con malta cementizia, la manodopera ed ogni altro onere. 
n° 65 €/cad. 11,80 € 767,00 
 
ELEMENTI IN ACCIAIO: fornitura di elementi in acciaio S275 per la realizzazione 
delle architravi, dei sottofinestra, colonne e travi di sostegno del solaio. È compreso il 
montaggio, la manodopera ed ogni altro onere. 
kg 8057 €/kg 6,00 € 48320,00 
 
NUOVE FONDAZIONI COLONNE: realizzazione in calcestruzzo C25/30 della 
fondazione della colonna e della trave di collegamento di questa alla muratura esistente. 
È compreso lo scavo, lo smaltimento, la manodopera ed ogni altro onere. 
mc 27,2 €/mc 600,00 € 16320,00 
 
NUOVI COLLEGAMENTI VERTICALI: fornitura e posa in opera della struttura 
portante dei nuovi elementi di collegamento verticali quali ascensore e scale.  
 
 
 
 
€ 
50000,00 
 
COSTO TOTALE PER LE RICOSTRUZIONI 
€ 286339,40 
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4) INTERVENTI DI CONSOLIDAMENTO 
 
DIATONI ARTIFICIALI: realizzazione di diatoni artificiali di forma cilindrica gettati in 
opera all'interno di fori trasversali passanti realizzati con carotatrice. Sono comprese 
l'esecuzione del foro, l'inserimento di armature, l'iniezione della malta, la manodopera.  
mq 85,6 €/mq 194,50 € 16649,20 
  
RINFORZO A TAGLIO: fornitura e posa in opera del rinforzo a taglio realizzato 
mediante cerchiatura. Tale cerchiatura è costituita da piastre e profili ad L in acciaio 
S235. Sono compresi altri oneri di realizzazione ma non la stonacatura dei maschi.  
kg 446 €/kg 7,50 € 3345,00 
  
RINFIANCO FONDAZIONI: allargamento della fondazione esistente mediante 
realizzazione di rinfianchi in calcestruzzo effettuati su entrambi i lati della fondazione. 
Tali rinfianchi sono collegati trasversalmente ogni 1,5m. Il costo comprende lo scavo, 
la manodopera e altri oneri. 
mc 23 €/mc 600,00 € 13800,00 
 
COSTO TOTALE PER I CONSOLIDAMENTI 
€ 33794,20 
 
 
Si riporta la stima del costo totale per la realizzazione dei soli interventi strutturali, la quale 
rappresenta solo il 25-30% del costo complessivo di una ristrutturazione completa di interventi 
architettonici, impianti, cantierizzazione, sicurezza e finiture. 
 
TOTALE INTERVENTI STRUTTURALI+10% IMPREVISTI 
€ 400000,00 
 
TOTALE + 10% IVA 
€ 440000,00 
€/mq 550,00 
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Solaio iglù 
 
 
 
  
Ascensore 
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Pareti divisorie  
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Viti legno 
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Rd=
Rk·kmod
γM
=
2,21·0,80
1,5 =1,18kN
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